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RESUMEN

TITULO: MANUAL BASADO EN EL TITULO H ESTUDIOS GEOTECNICOS DEL
REGLAMENTO COLOMBIANO DE CONSTRUCCION SISMO RESISTENTE
NSR-10*

AUTOR:

CARLOS EDUARDO TIBADUIZA DIAZ**

PALABRAS CLAVES:

Factores de seguridad, caracterizacidon geotécnica del subsuelo, cimentacion,
excavacion, estabilidad de taludes, estudios de contencién, licuacion.

DESCRIPCION:

Este manual se desarroll6 con el objetivo de ayudar en el proceso que permita hacer tangibles y
transferibles conocimientos y experiencias a el estudiante o profesional no especializado, que sirva
para tomar decisiones y no caer en el los inconvenientes de la improvisacion.

En el texto se omitieron muchos razonamientos teéricos, que aunque debe reconocerse que son
imprescindibles para interpretar en una forma légica los estudios geotécnicos, se estima quien
utilice esta publicacién ya los conoce.

El documento trata diversos temas establecido en el TITULO H ESTUDIOS GEOTECNICOS NSR-
10, entre ellos estan: factores de seguridad, caracterizacion geotécnica del subsuelo, cimentacion,
excavacion, estabilidad de taludes, estudios de contencién y licuacién, ademas se incluye, la
metodologia por seguir y la secuencia de calculos, apoyado con ilustraciones, tablas y
herramientas informaticas que nos permitan modelar los diferentes escenarios con la intencion de
complementar la explicacién teérica de cada uno de los capitulos.

El proyecto se desarroll6 teniendo en cuenta la siguiente metodologia que ayudd en la
construccion de su contenido: como primer paso se hace una revision bibliogréafica, entre esta se
encuentra el TITULO H ESTUDIOS GEOTECNICOS NSR-10, las notas tomadas en la clase de
mecanica de suelos, fundaciones | y I, estabilidad de taludes, libros y articulos relacionado con la
mecanica del suelo, posteriormente se realizé una recopilacién y andlisis de informacién, después
una propuesta de ejercicios, por ultimo la elaboracién y familiarizacién del manual con su redaccion
y revisiones periédicas por parte del director del proyecto.

* Trabajo de grado.

** Facultad de ingenierias Fisico-Mecanicas, Escuela de Ingenieria Civil, Director del proyecto
Ing.M.Sc Luis Alberto Capacho Silva
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A lot of the theoretical reasoning was omitted in the text, which, although essential for logical
interpretation of geotechnical studies, is assumed to be part of the background of anyone who
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INTRODUCCION

Este manual tiene como uno de sus objetivos principales, el constituirse en un
texto de apoyo y consulta teniendo en cuenta el TITULO H de la NSR-10. El texto
esta basado en una amplia recopilacion de informacion fuentes tales como libros,

normas, apuntes de clase y documentos encontrados en Internet

El manual intenta abarcar los principales aspectos relacionados al titulo H, en lo
que se refiere a los temas relacionados con factores de seguridad, Ila
caracterizacion geotécnica del subsuelo, la cimentacion, excavacion, estabilidad
de taludes, estructuras de contencion y licuacién los cuales fueron actualizados
para el nuevo reglamento NSR-10. Se incluye ademas, la metodologia por seguir y
la secuencia de célculos, apoyado con ilustraciones, tablas y herramientas

informaticas para una mejor compresion

El documento comprende seis capitulos y cuatro anexos, de los cuales mostramos

a continuacion un breve resumen.

-1 FACTORES DE SEGURIDAD. Donde se muestran los principales temas en
factores de seguridad en geotecnia (propiedades del factor de seguridad, factores
de seguridad basicos e indirectos en geotecnia, valores del factor de seguridad

geotécnico basico)

- 2 CARACTERIZACION GEOTECNICA DEL SUBSUELO. Se presenta el

namero minimo y la profundidad minima de los sondeos exploratorios del subsuelo

- 3 CIMENTACIONES. Se expone los principales temas en cimentaciones tipo

zapatas y pilotes

22



- 4 EXCAVACIONES Y ESTABILIDAD DE TALUDES. Se presenta la informacion
sobre las caracteristicas topogréficas, geoldgicas, geotécnicas y ambientales que
permitan realizar un diagnostico de los problemas de la estabilidad del talud o

ladera

- 5 ESTUDIOS DE CONTENCION. Se exponen el dimensionamiento, los empujes
por carga externas, de agua y por sismo, presion de tierras, capacidad de falla y
los factores de seguridad en un sistema de contencion.

- 6 LICUACION. Donde Se expone la descripcion del fendmeno, susceptibilidad de

la licuacion y los métodos del potencial de licuacién

- Anexo A. DISENO DE SISTEMA DE CIMENTACION SUPERFICIAL, Ejemplo de
un sistema de cimentacién superficial teniendo en cuenta la evaluacion de cargas
de la edificacion, el analisis geotécnico correspondiente y el dimensionamiento de

la cimentacion

- Anexo B. ANALISIS TALUD DESLIZAMIENTO Ejemplo de un diagnostico de los

problemas de la estabilidad de un talud

- Anexo C. MEMORIAS DE DISENOS DE MUROS DE CONTENCION EN
VOLADIZO Y EN GAVIONES, Se presenta una hoja de calculo, para simplificar el

andlisis de un muro de contencion en voladizo y en gavion

- Anexo D. EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION, Hojas de célculo, para

simplificar los métodos del potencial de licuacion
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OBJETIVOS

OBJETIVO GENERAL

Realizar un manual de soporte para el desarrollo de estudios geotécnicos que

contempla el Titulo H del reglamento Colombiano sismorresistente NSR-10 y que

sea de consulta de estudiantes o profesionales de areas afines.

OBJETIVOS ESPECIFICOS

Analizar y explicar los temas relacionados con factores de seguridad, la
caracterizacion geotécnica del subsuelo, cimentacion, excavacion, estabilidad
de taludes y estudios de contencion los cuales fueron actualizados para el
nuevo reglamento NSR-10.

Comprender y calcular con ejemplos practicos aspectos relacionados al titulo H
“Estudios Geotécnicos” mediante el uso de herramientas informaticas que nos
permitan modelar los diferentes escenarios que contempla la norma con

relacion al suelo.

Familiarizar a estudiantes o profesionales afines con la nueva norma sismo
resistente colombiana NSR-10 Titulo H, mediante un manual con procesos

explicativos y que sea de apoyo en el momento de un estudio geotécnico.
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1 FACTORES DE SEGURIDAD [H.2.4]

En la practica general de la Ingenieria y en todos sus Codigos se emplean
Factores de Seguridad Fs. que tienen como objetivo final, no siempre explicito,
tanto evitar la falla de los elementos disefiados y construidos, como tender a su

optimizacion.

Sin embargo los Factores de Seguridad, a pesar de ser adimensionales, no son
univocos, tienen incertidumbres y entonces, dependiendo del problema y de la
variable de control escogida, pueden surgir diferentes valores del Factor de
Seguridad Fs, los cuales debe asegurarse que sean coherentes y que realmente

aseguren la intencion de seguridad y optimizacién de las obras.

Se presentan los conceptos de Factor de Seguridad Basico y de Factor de
Seguridad Indirecto y, por medio de un ejemplo se demuestra que los dos pueden
ser muy diferentes y que, para tener el mismo nivel de seguridad, deberian

establecerse relaciones entre estos dos Factores.

1.1 FACTOR DE SEGURIDAD EN INGENIERIA CIVIL

En Ingenieria Civil normalmente se asocia el Factor de Seguridad Fs a la relaciéon

entre fuerzas resistentes FR y actuantes FA y también pueden usarse esfuerzos
para evaluar el Estado Limite de Falla: Ademas FR y FA se expresan en las

mismas unidades.

Entonces Fs = FR / FA (2)

25



1.2 ALGUNAS PROPIEDADES DEL FACTOR DE SEGURIDAD Fs

a) Dimensiones

Dado que FR y FA estan dados en las mismas unidades, necesariamente Fs es

adimensional.

b) Certidumbre

Aunque se use un valor predeterminado de Fs, el valor de Fs realmente tiene
muchas incertidumbres en relacion al valor real.

C) Limites

Dado que FR y FA son positivos, el factor de seguridad tiene que ser positivo Fs >

0.0. Ademas, dependiendo del problema o del material que se trate, tiene otros

limites, dados por los limites fisicos de FR y FA.

d) Control de deformaciones

Figura 1- 1 Control de deformaciones con el factor de seguridad

!plco lFs

»
&
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¥

Y
Deftrab]  [Def pico] DEFORMACION UNITARIA

Fuente: Gonzélez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria
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El Factor de Seguridad permite controlar indirectamente las deformaciones, dado
que normalmente las relaciones esfuerzo-deformacién son directamente

proporcionales (Figura 1-1)

e) Estimacién de Probabilidad de Falla

Figura 1- 2 Relacidn entre factor de seguridad Fs y probabilidad de falla Pf
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PROBABILIDAD DE FALLA Pf
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0.0 1.0 2.0
FACTOR DE SEGURIDAD

Fuente: Gonzéalez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria

Hay una relacion inversa entre el Factor de Seguridad Fs y la Probabilidad de

Falla Pf, la cual permite estimar estas ultimas (Figura 1-2), dado que:
Probabilidad de Falla (Pf)= Probabilidad (FR < FA) = Probabilidad (Fs<1) (2)

En esta relacién, que no es la distribucién estadistica de Fs, hay siempre dos

puntos conocidos:

Si el Fs = 0.0 entonces las fuerzas resistentes FR =0, por lo tanto la probabilidad

de falla es cierta Pf =1.0 = 100%

Si el Fs=1.0 entonces las fuerzas resistentes FR = las fuerzas actuantes FA por

lo tanto hay probabilidad que haya o no falla: Pf = 0.5 = 50%
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f) Unicidad

El Factor de Seguridad no es unico ni univoco. A pesar de ser adimensional, no es
el mismo aplicado a diferentes parametros P. Tampoco los niveles de seguridad
son necesariamente iguales para iguales factores de seguridad aplicados a

diferentes parametros y que describan el mismo problema o fenémeno.

1.3 FACTORES DE SEGURIDAD BASICOS E INDIRECTOS EN
GEOTECNIA

1.3.1 Factor de seguridad basico en geotecnia

Desde el punto de vista de ingenieria, los materiales sdlidos, pueden agruparse
en: metalicos, polimeros y cerdmicos, siendo respectivamente el acero, la madera
y el concreto algunos ejemplos comunes. Los materiales metalicos tienen muy alta
resistencia a la traccion y a la compresion, los polimeros algo menos, pero los
materiales ceramicos, muy abundantes y econdémicos, dentro de los cuales se
encuentran los materiales térreos, suelos y rocas, se caracterizan por su alta
resistencia a la compresién pero muy baja resistencia a la traccion. Es ésta la
razon de los materiales reforzados (concreto reforzado, gaviones, tierra reforzada,

etc.)

Por otro lado todos los materiales sélidos se rompen o fallan debido unicamente a
dos tipos de esfuerzo: de traccién ot y cortante 7, y todos los modos de falla
comunes (compresion, flexion, torsion, etc.) pueden explicarse solamente con

éstos dos tipos de esfuerzo (Figura 1-3)
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Figura 1- 3 Rotura de sélidos por cortante y traccion
l o
T/.

z

o

COMPRESION FLEXION

Fuente: Gonzélez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria

Entonces, dado que los materiales térreos tienen baja resistencia a traccion, el
parametro responsable de la rotura o falla es el ESFUERZO CORTANTE y en
consecuencia, en Geotecnia, el FACTOR DE SEGURIDAD BASICO Fsg viene
definido como la relacion entre esfuerzo cortante ultimo resistente o esfuerzo

cortante a la falla ¢ y el esfuerzo cortante actuante ta

Fse =te/ 1A (3)

Adicionalmente, en Ingenieria Geotécnica el esfuerzo cortante a la falla = se
expresa usualmente con el Criterio de Mohr-Coulomb, en términos de esfuerzos

efectivos:

Figura 1- 4 Falla cortante

Fuente: Gonzéalez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria
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Te=C +0 tan ¢’ (4)

En la cual

Tr = esfuerzo cortante a la falla

¢’ = intercepto efectivo de cohesion

¢" = angulo de friccion efectivo

0" = esfuerzo normal efectivo

0 =0-UE (5)
y

o = esfuerzo normal total
Ug = presioén de fluidos o presién de poros
= uw = presion de liquido (agua) para
materiales saturados

= U = presion de gas (aire) para
materiales secos

Entonces, el esfuerzo cortante actuante 7, estéd dado por:

Ta= (C+0 tan¢’) / Fsp (6)

Es conveniente observar que Fsg afecta por igual a ¢” y a tan ¢’, variables que
usualmente no son independientes entre si, y que no es totalmente licito colocar

factores diferentes para cada uno de ellos (c” y tan ¢")

Para el caso especial de materiales cohesivos saturados y sin fisuracion, se

presenta un comportamiento aparente de Mohr-Coulomb en términos de esfuerzos
totales, en el cual

¢ = intercepto de cohesion total = sy

¢ = angulo de friccion total = ¢y = 0.0
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y entonces :

Figura 1- 5 Falla cortante no drenada

Fuente: Gonzéalez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria

Tg = Sy = resistencia no drenada

A= Su/ Fss (7)

FSBU = Sug / Sup

Se permite emplear la resistencia no drenada SU para casos de analisis en

materiales cohesivos saturados y no fisurados en:

- Estéticos de cimentaciones superficiales
- Estaticos de cimentaciones profundas

- Estaticos de taludes temporales o de falla de fondo temporales
Pero NO SE PERMITE emplearlo en casos de analisis:

- Estaticos de empujes de tierras

- Problemas geotécnicos que impliquen relajacién de esfuerzos
- Estabilidad de taludes permanentes

- De materiales no saturados

- De materiales fisurados

- Seudo-estaticos

- Dindmicos
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1.3.2 Factores de seguridad indirectos en geotecnia®

Aunque el factor de seguridad basico es el ya mencionado de relacion de
esfuerzos cortantes, en la practica general se presentan toda suerte de factores

indirectos, entre los cuales se pueden mencionar los siguientes;

a) En taludes:

Fsh =Hmax/H para H = constante

Fsb =Bmax/ para B = constante

En los cuales H = altura de talud; B = angulo de inclinacién del talud

b) En estructuras de contencién:

Para volteo Fsv = Momento resistente / Momento actuante

En este caso no intervienen los esfuerzos cortantes, sino lo que se desea
realmente es evitar tracciones en la interfaz cimiento/suelo, para lo cual,
racionalmente, lo que se debe usar es el concepto de nucleo de esfuerzos en
funcion de la excentricidad e y la dimension en el sentido que actian los

momentos B, comlnmente asi:

e/B < 1/6 para condiciones estaticas

e/B < 1/4 para condiciones seudoestéaticas

C) En cimentaciones

En cimientos superficiales y en capacidad de punta de pilotes, para la capacidad

portante g en términos de esfuerzo normal

Fsd = quit / Qerab

! Alvaro J Gonzalez G. “Factores de seguridad por qué tantos” V ENCUENTRO DE INGENIEROS DE SUELOS Y
ESTRUCTURAS- 2009. Pag 7
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Usando como Factor de Seguridad Indirecto de Capacidad Portante Fsg > 2.0 a
3.0

1.4 VALORES DEL FACTOR DE SEGURIDAD GEOTECNICO BASICO,
FSB [H.2.4.3]

Los factores de seguridad deben justificarse plenamente teniendo en cuenta:

La magnitud de la obra, las consecuencias de una posible falla en la edificacion o

sus cimentaciones, la calidad de la informacion disponible en materia de suelos.

En cualquier caso los Factores de Seguridad Basicos Fsg aplicados al material
térreo (suelo, roca o material intermedio) no deben ser inferiores a los Factores de
Seguridad Béasicos Minimos Fsgy 0 Factores de Seguridad Béasicos no drenado
Minimos Fsgum de la tabla 1-1. En ningun caso el factor de seguridad basico

minimo Fsgy podra ser inferior a 1.00

Tabla 1- 1 Factores de Seguridad Basicos Minimos Directos

o FSBM FSBUM
Condicion
Disefio Construccion Disefio Construccion

Carga Muerta + Carga Viva Normal 15 1.25 1.8 1.4
Carga Muerta + Carga Viva Maxima 1.25 11 14 1.15
Carga Muerta + Carga Viva Normal + . . .
Sismo de Disefio Seudo estatico 11 1.00(9 No se permite No se permite
Taludes’ — Condicion Estatica y Agua 15 125 18 14
Subterrdnea Normal
Taludes — Condicion Seudo-estatica

con Agua Subterranea Normal y 1.05 1.00 (*) No se permite No se permite

Coeficiente Sismico de Disefio

(*) Nota: Los parametros sismicos seudo estaticos de Construccion seran el 50% de los de Disefio

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente NSR-10 TITULO H
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1.5 FACTORES DE SEGURIDAD INDIRECTOS DE CAPACIDAD
PORTANTE EN CIMIENTOS SUPERFICIALES?

Se tratard, COMO EJEMPLO, solo el caso de un cimiento simple con ancho B,

longitud L y profundidad D, con las siguientes caracteristicas:

- Cimientos superficiales: D/B <1

- Cimientos corridos: B/L=>0

- Suelo homogéneo, isotrépico, seco y horizontal con peso unitario y

- Criterio de falla de Mohr-Coulomb T=c +0 tan¢’

- Carga vertical concéntrica (no hay momentos ni carga horizontal)

- No se emplea correccion por compresibilidad del suelo

Para este caso la capacidad portante limite de falla qu: esta dada por (p.ej.
Vesic,1975):

quu=gqNg+yB/2Ny+c Nc (8)
con
q=yD 9)
Nq = [tan? (17/4 + ¢'12)] exp (m tan ¢") (10)
Ny =2 (Ng -1) tan ¢ (Gonzalez, 1987) (11)

? Alvaro J Gonzélez G. “Factores de seguridad por qué tantos” V ENCUENTRO DE INGENIEROS DE SUELOS Y
ESTRUCTURAS- 2009. Pag 8-11
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Nc = (Ng - 1) cot ¢ (12)

Como puede apreciarse claramente, gy €s una funcion altamente no lineal de tan
¢" y por consiguiente Factor de Seguridad Indirecto de Capacidad Portante Fsq

tiene que ser necesariamente diferente de Fsg
En rigor, la que debe evaluarse es la capacidad portante Gltima neta quwn dada por:

Quitn = qun -9 =9 (Ng-1) + y B/ 2 Ny + ¢” Nc (13)
reemplazando las ecuaciones (9) a (12) en la ecuacion (13) se tiene:
Quitn = Juin -9 = ¥ D Nc tan ¢' +y B Nc tan2 ¢' +¢” Nc (14)

y dividiendo toda la ecuacién por y B, se obtiene la ecuacion adimensional
(Gonzalez, 1987):

(Quin / ¥ B) = Nc [Nd tan ¢"+ tan® ¢~ + Nb] (15)
en la cual
Nc = Nc de ecuaciéon 12
Nd=D/B
Nb=c /yB
Entonces
Fsq = quin / Qtrabn (16)
en la cual
g uin S€ calculaconte=c” + 0" tan ¢ (Ec. 4)
d trabn S€ calculacontp=(c"+ 0" tan ¢") / Fsp (Ec. 6)
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Adoptando en la tabla 1-1 un valor minimo de Fsg de Fsgy:

FSBM =1.50

es posible obtener valores de Factor de Seguridad Indirecto de Capacidad
Portante Fsq minimos Fsgm que sean compatibles con Fsgu

Se calculan valores de Fsgm para:

0=<Nd=1.0

0<Nb=<10,0

los cuales se presentan en forma gréfica en la figura 1-6 ( Nd=D/B=0.2) y figura 1-

7 (Nb =c’/ yB = 0.5) y de todas ellas puede deducirse:

- Fsgm puede tener valores entre 1.50 (¢ = 1°) y 8.7 (¢ = 50°, Nd = 0.0, Nb
=0.0), TODOS PARA EL MISMO VALOR DE FSBM DE 1.5

- Fsgm aumenta exponencialmente con ¢’

- Fsgm tiende a un solo valor a medida que se reduce ¢’

- Fsgm se reduce a medida que aumentan Nd=D/By/o Nb =c¢” /Th

- En este ejemplo, para Nb > 1.0y ¢ < 35°, el factor Nd = D/B deja de tener

gran influencia

- En consecuencia, no es posible el establecimiento de un solo valor de

Fsgm que satisfaga en todos los casos el valor de Fsgu
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Fs MINIMO DE CAPACIDAD PORTANTE Fsgm

Fs MINIMO DE CAPACIDAD PORTANTE Fsqm

Figura 1- 6 Valores de Fsqgm para Nd =D/B = 0.2

FACTOR DE SEGURIDAD DE CAPACIDAD PORTANTE- EJEMPLO
PARA Fggy=1.5; Nd=D/B =0.2

—+—Nb=0.0

—u—Nb=0.5

—a—Nb=1.0

——Nb=2.0

#— Nb=5.0 X

——Nb=10.0

10

5 10 15 20 25 30 35 40 45
ANGULO DE FRICCION EFECTIVO ¢

Fuente: Gonzélez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria

Figura 1- 7 Valores de Fsqm para Nb = c'/yB=0.5

FACTOR DE SEGURIDAD DE CAPACIDAD PORTANTE- EJEMFLO
PARA Fegy=1.5; Nb=c/yB = 0.5

—— Nd=0.0

—=—Nd=0.2

——Nd=0.4

—o—Nd=0.6

—=—Nd=0.8 &

—s— Nd=1.0

5 10 15 20 25 30 35 40 45
ANGULO DE FRICCION EFECTIVO ¢°

Fuente: Gonzéalez G. Alvaro J, Escuela Colombiana de Ingenieria
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1.6 TENER EN CUENTA?®

- El concepto de Factor de Seguridad Fs nace de la necesidad tanto de proveer
seguridad a las obras y elementos disefiados y construidos, como de optimizar los

mismos.

- El Factor de Seguridad Fs es adimensional y positivo; tiene incertidumbres y
limites y permite tanto el control indirecto de deformaciones como la estimacion de

probabilidades de falla.

- El Factor de Seguridad Fs, a pesar de ser adimensional, no es univoco ni
universal. Puede haber numerosas definiciones del mismo, dependiendo del
problema, el modo de falla y la variable que se use para su definicion. Esta es la
razon por la cual hay tantos Fs.

- En general, en Ingenieria Civil el Factor de Seguridad se define como la relacion
entre Resistentes FR y Actuantes FA

- Para tener un nivel de seguridad homogéneo es indispensable definir un Factor
de Seguridad Basico FSB, calculado con la variable de la cual dependa realmente

la falla o rotura del elemento al cual se aplica.

- Los materiales sélidos sélo pueden fallar o romperse por esfuerzos de traccion o
de corte.

- En los materiales térreos, de baja resistencia a la traccién, el esfuerzo que

realmente define la falla es el esfuerzo cortante.

* Alvaro J Gonzélez G. “Factores de seguridad por qué tantos” V ENCUENTRO DE INGENIEROS DE SUELOS Y
ESTRUCTURAS- 2009. Pag 11
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- En consecuencia en Geotecnia, el Factor de Seguridad Basico Fsg se define
como la relacion entre esfuerzos cortantes Ultimos o resistentes (R = 7¢) y los

esfuerzos cortantes actuantes o de disefio (D= ta = 1p).

- En Geotecnia, como en otras ramas de ingenieria, hay numerosos Factores de
Seguridad Indirectos, los cuales deberian ser estrictamente compatibles con un

Factor de Seguridad Basico Fsg uniforme.

- Se presentd un ejemplo de capacidad portante de un cimiento sencillo en la
pagina 34, en donde se demuestra que para un Factor de Seguridad Basico
Minimo Fsgy de 1.5, el Factor de Seguridad Indirecto Minimo de Capacidad
Portante Fsgm tiene una alta variabilidad para diferentes condiciones de

resistencia del suelo y de profundidad del cimiento.

SE ADVIERTE QUE ESTE ES SOLO UN EJEMPLO Y QUE LOS RESULTADOS
SON SOLO APLICABLES A ESTE Y NO PUEDEN GENERALIZARSE.

1.7 RECOMENDACION GENERAL

Dada la alta variabilidad demostrada de los Factores de Seguridad Indirectos y
que no resultaria practico ni econdmico hacer calculos de relaciones entre Fs
Indirecto y Fsg para todos los casos, es recomendable entonces hacer los calculos
directamente con la Ecuacién 6, u otra aplicable, de valores reducidos de

resistencia de los materiales térreos.
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2 CARACTERIZACION GEOTECNICA DEL SUBSUELO [H.3]

En este capitulo se definen el nimero minimo y la profundidad minima de los
sondeos exploratorios del subsuelo, los cuales dependen del tamafio de la
edificacion propuesta (unidad de construccién). El ingeniero geotecnista, podra
aumentar el numero o la profundidad de los sondeos, dependiendo de las
condiciones locales y los resultados iniciales de la exploracion.

Se define como unidad de construccion:

- Una edificacion en altura,

- Grupo de construcciones adosadas, cuya longitud maxima en planta no
exceda los 40 m,

- Cada zona separada por juntas de construccion,

- Construcciones adosadas de categoria baja, hasta una longitud maxima en
planta de 80 m

- Cada fraccion del proyecto con alturas, cargas o niveles de excavacion

diferentes.

Para los casos donde el proyecto exceda las longitudes anotadas, se debera
fragmentar en varias unidades de construccién, por longitudes o fraccion de las

longitudes.

2.1 CLASIFICACION DE LAS UNIDADES DE CONSTRUCCION POR
CATEGORIAS [H.3.1.1]

Las unidades de construccion se clasifican en Baja, Media, Alta y Especial, seguin
el nimero total de niveles y las cargas maximas de servicio. Para las cargas
maximas se aplicara la combinacion de carga muerta mas carga viva debida al

uso Yy ocupacion de la edificacion y para la definicion del numero de niveles se
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incluirdn todos los pisos del proyecto, sétanos, terrazas y pisos técnicos. Para la
clasificacion de edificaciones se asignara la categoria que resulte en la tabla 2-1

Tabla 2- 1 Clasificacion de las unidades de construccion por categorias

Categona dela Segun los niveles de Segun las cargas méaximas de servicio en
unidad de construccién columnas (kN)
construccion
Baja Hasta 3 niveles Menores de 800 kN
Media Entre 4 y 10 niveles Entre 801 y 4,000 kN
Alta Entre 11 y 20 niveles Entre 4,001 y 8,000 kN
Especial Mayor de 20 niveles Mayores de 8,000 kN

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccién Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

2.2 INVESTIGACION DEL SUBSUELO PARA ESTUDIOS DEFINITIVOS
[H.3.2]

2.2.1 Informacion previa [H.3.2.1]

Se debe recopilar y evaluar los datos disponibles sobre las caracteristicas del sitio,
tales como la geologia, sismicidad, clima, vegetacion, existencia de edificaciones e

infraestructura vecinas y estudios anteriores.

2.2.2 Exploracion de campo [H.3.2.2]

Consiste en la ejecucion de apiques, trincheras, perforacion o sondeo con
muestreo o sondeos estaticos o dindmicos, u otros procedimientos exploratorios
reconocidos en la practica, con el fin de conocer y caracterizar el perfil del
subsuelo afectado por el proyecto, ejecutar pruebas directas o indirectas sobre los
materiales encontrados y obtener muestras para la ejecucion de ensayos de

laboratorio.

2.2.3 Numero minimo de sondeos [H.3.2.3]

El ndmero minimo de sondeos de exploracion que deberan efectuarse en el
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terreno donde se desarrollara el proyecto se definen en la tabla 2-2

Tabla 2- 2 Nimero minimo de sondeos y profundidad por cada unidad de construccion categoria de la unidad de
construccion

Categoria Baja Categoria Media Categoria Alta | Categoria Especial
Profundidad Profundidad Profundidad Profundidad
Minima de Minima de Minima de Minima de
sondeos: 6 m. sondeos: 15 m. sondeos: 25 m. sondeos: 30 m.
Numero Numero Namero Namero
minimo de minimo de minimo de minimo de
sondeos: 3 sondeos: 4 sondeos: 4 sondeos: 5

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccién Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

En todos los casos el nimero minimo de sondeos para un estudio sera de tres (3) y
para definir el nimero se debe aplicar el mayor nimero de sondeos resultante y el

numero de unidades de construccion.

2.2.4 Efectos por repeticion

Para proyectos con varias unidades similares, el nimero total de sondeos se
calculara a partir de la segunda unidad de construccion y siguientes como la
mitad (50%) del encontrado para la primera unidad, aumentando al niumero

entero siguiente al aplicar la reduccion

2.3 DISTRIBUCION Y NUMEROS DE SONDEOS EN UNIDADES DE
CONSTRUCCION

Se tratara, COMO EJEMPLOS, los casos de efecto por repeticion, Clasificaciéon
de las unidades de construccion por categorias, numero minimo de sondeos y

profundidad por cada unidad de construccion.

2.3.1 Caso | Efecto por repeticion

Para unidades similares en el mismo proyecto, se considerara el 50% de los
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sondeos para la segunda unidad y siguientes

Tres edificios de Categoria Alta (Estructuras entre 11y 20 pisos)

ler Edificio = 4 sondeos
2do Edificio = 2 sondeos
3er Edificio = 2 sondeos

TOTAL = 8 sondeos

2.3.2 Caso Il Naomero minimo de sondeos y profundidad por cada unidad
de construccion

Figura 2- 1 Unidades de construccion |

Fuente: Seminario nuevo reglamento colombiano de construccion sismo resistente NSR10

8 Edificios de 7 Niveles
Cargas 1500 KN
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8 UNIDADES DE CONSTRUCCION

CATEGORIA MEDIA

4 Sondeos por unidad de construccion # 1

2 Sondeos por cada una de las siguientes unidades de construccion

TOTAL: 18 SONDEOS
PROFUNDIDAD DE LOS SONDEOS: 15 METROS

2.3.3 Caso lll del numero minimo de sondeos y profundidad por cada
unidad de construccién

Figura 2- 2 Unidades de construccion Il

//‘
—7 )
”~ »
- - o ~ ™
> “GE

. ) vorcde :
- - £/

V7 Unidad de F A% 4
" construccién #2 . TR

v P o

P

Unidad de
construccion #1

Fuente: Seminario nuevo reglamento colombiano de construccion sismo resistente NSR10
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2 Edificios de 25 niveles

Cargas 8000-10000 KN

2 UNIDADES DE CONSTRUCCION

CATEGORIA ESPECIAL

5 por Sondeos por unidad de construccion #1

3 Sondeos por unidad de construccion #2, Z=30m

1 plataforma de 3 niveles

Cargas 2000-3500 KN

1 UNIDADES DE CONSTRUCCION

CATEGORIA MEDIA

4 por Sondeos por unidad de construccién # 3 Z=15m

TOTAL: 12 SONDEOS
8 SONDEOS DE PROFUNDIDAD DE 30 METROS

4 SONDEOS DE PROFUNDIDAD DE 15 METROS
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3 CIMENTACIONES [H.4]

Toda edificacion debe soportarse sobre el terreno en forma adecuada para sus fines
de disefio, construccion y funcionamiento. En ningun caso puede apoyarse sobe la
capa vegetal, rellenos sueltos, materiales degradables o inestables, susceptibles de
erosién, socavacion, licuacion o arrastre por aguas subterraneas. La cimentacion se
debe colocar sobre materiales que presenten propiedades mecanicas adecuadas en
términos de resistencia y rigidez, o sobre rellenos artificiales, que no incluyan

materiales degradables, debidamente compactados.

Figura 3- 1 Ejemplo de estado limites

[r—  —— — 1T TT]
A |
— “; : _'] +
I |_/-_ ] J J Asianios nducdos
T [ t i =
/ || Asent HHEH S
______ -7 anmm A ]
| '
Terreno poco |
deformable |

Perfil de asentamientos

g

Fuente: Angel muelas Rodriguez

En el disefio de toda cimentacion se deben considerar tanto los estados limite de
falla, del suelo de soporte y de los elementos estructurales de la cimentacion, como
los estados limites de servicio. Los edificios se deben disefiar empotrados en su
base para que los esfuerzos se transmitan en forma adecuada a la cimentacion.
(Nota: del material teérico del capitulo de cimentaciones se expone un ejemplo

ubicado en el anexo A)
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3.1 CIMENTACIONES SUPERFICIALES [H.4.2]

3.1.1 Estado limite de falla [H.4.2.1]:

El esfuerzo limite basico de falla de cimentaciones superficiales se calculara por
métodos analiticos o empiricos, recurriendo a los métodos de la teoria de
plasticidad y/o analisis de equilibrio limite que consideren los diversos

mecanismos de falla compatibles con el perfil estratigrafico. Ademas de la falla
por cortante general, se estudiaran las posibles fallas por cortante local, es

decir aquellas que puedan afectar solamente una parte del suelo que soporta el

cimiento, asi como la falla por punzonamiento en suelos blandos.

a) Falla general por corte

Una cimentacion corrida que descansa sobre la superficie de arena densa o suelo
cohesivo firme, como muestra la figura 3-2 a), con un ancho igual a B. Si la carga
se aplica gradualmente a la cimentacion, el asentamiento se incrementara. La
variacion de la carga por unidad de area, g, sobre la cimentacion se muestra
también en la figura 3-2 a), junto con el asentamiento, En cierto punto, cuando la
carga por unidad de area es igual a q,, tendra lugar una falla repentina en el suelo
gue soporta a la cimentacion y la zona de falla en el suelo se extendera hasta la
superficie del terreno. Esta carga por area unitaria, gy, se denomina generalmente
capacidad de carga ultima de la cimentacién. Cuando este tipo de falla repentina

tiene lugar en el suelo, se denomina falla general por corte.
b) Falla local de corte

Si la cimentacion considerada descansa sobre suelo arenoso o arcilloso
medianamente compactado (figura 3-2 b), un incremento de carga sobre la
cimentacion también serd acompafiado por un aumento del asentamiento. Sin

embargo, en este caso la superficie de falla en el suelo se extendera

47



gradualmente hacia afuera desde la cimentacion, como muestran las lineas

continuas en la figura 3-2 b).

Cuando la carga por &rea unitaria, q sobre la cimentacién es igual a qu(1), el
movimiento estar4 acompafiado por sacudidas repentinas. Se requiere entonces
un movimiento considerable de la cimentacion para que la zona de falla en el
suelo se extienda hasta la superficie del terreno (como muestra la linea
discontinua la figura 3-2 b). La carga por unidad de area bajo la cual sucede es la
capacidad de carga ultima, g,. Mas alla de este punto, una mayor carga estara
acompafiada por un gran incremento del asentamiento de la cimentacién. La carga
por unidad de area de la cimentacion qy(1), se denomina carga primera de falta
(Vesic, 1963). Note que un valor méximo de q no se presenta en este tipo de falta,

llamada falla local por corte del suelo.

c) Falla de corte por punzonamiento

Si la cimentacion es soportada por un suelo bastante suelto, la grafica carga-
asentamiento sera como lo muestra la figura 3-2 c). En este caso, la zona de falla
en el suelo no se extendera hasta la superficie del terreno. Mas alla de la carga
tltima de falla qq, la gréfica carga-asentamiento se inclinard y sera practicamente

lineal. Este tipo de falla en suelos se denomina falla de corte por punzonamiento®.

* DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicion. México D.F.: International

Thomson Editores S.A Pag 153-156
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Figura 3- 2 Naturaleza de la falla en el suelo por capacidades de carga a) falla general por corte b) falla local de corte c)
falla de corte por punzonamiento

Carga/unidad de drea, g

G

Supetficie
(a) de falla en
el suelo

Y

Asentamiento

Carga/unidad de drea, g

-

Guin)

Qu

Y

Asentamiento

Carga/unidad de drea, g

Hu(l)
1

G qu

Superficie
() \ de la zapata

Asentamiento

Fuente: Brajas M. Das

Vesic (1973) propuso una relacion para el modo de falla por capacidad de carga
de cimentaciones que descansan en arenas. La figura 3-3 muestra la relacion.
Donde:

Cr = compacidad relativa de la arena

Df = profundidad de desplante de la cimentacién medida desde la superficie del
terreno

B = ancho de la cimentacion

L = longitud de la cimentacion
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Nota:

L es siempre mayor que B
Para cimentaciones cuadradas, B = L; para cimentaciones circulares, B = L =

diametro, por lo que B= B*

Figura 3- 3 Modos de falla en cimentaciones sobre arena

Compacidad relativa, C,

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
1
Falla de corte pu-r\ Falla local Falla
punzonamiento de corte general
\ de corte
2
% \
=
3 \
3

NN

Fuente: Brajas M. Das

La figura 3-4 muestra el asentamiento, S, de placas circulares y rectangulares
sobre la superficie de una arena bajo carga ultima como se describe en la figura 3-
3. Ahi se muestra un rango general de S/B con la compacidad relativa de
compactacion de la arena. Se puede decir que las cimentaciones a poca
profundidad (es decir, para una Df/B* pequefia), la carga ultima puede ocurrir para

un asentamiento de la cimentacion de 4 a 10% de B.

Esta condicion ocurre al presentarse en los suelos la falla general de corte; sin
embargo, en el caso de falla local o de corte por punzonamiento, la carga ultima

puede presentarse para asentamientos de 15 al 25% del ancho de la cimentacion

(B).
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Figura 3- 4 Rango de asentamientos de placas circulares y rectangulares bajo carga ultima (Df/B=0) en arena

Compacidad relativa, C,

0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8
T T T T T T
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—-2__m " |
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u 8 pulg. \”*-\ . ~
O 6 pulg. ‘HQ.
5%|- ® 4pulg.

O 2 pulg.
£ 2 % 12 pulg. Placa
rectangular (ancho = B)
| |
85 90 95
Peso especifico seco (Ib/pies®)

0%

Fuente: Brajas M. Das

3.1.2 Estado limite de servicio [H.4.2.2]:

La seguridad para los estados limite de servicio resulta del célculo de
asentamientos inmediatos, por consolidacion, los asentamientos secundarios y
los asentamientos por sismo. La evaluacion de los asentamientos debe realizarse
mediante modelos de aceptacidbn generalizada empleando parametros de
deformacion obtenidos a partir de ensayos de laboratorio o correlaciones de

campo suficientemente apoyadas en la experiencia.

3.2 CAPACIDAD CARGA CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Varios estudios que se conocen y que se aplican en los problemas relativos a la

capacidad de carga de las cimentaciones en diferentes suelos entre ellas:

a) Método de Vesic

Para cimentaciones superficiales, el esfuerzo limite basico de falla viene dado por
la siguiente expresion
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Quitimo = ¢N; +qN, + 0.5yBN,
Donde:
c = Cohesién efectiva del material de fundacién (tm?)
vy = Peso especifico del terreno bajo la fundacién (t/m®)
q = Presién efectiva al nivel de fundacién (¥m?), g =y D, D= Nivel desplante

B = ancho de la cimentacion

Nc, Ng y N y = Coeficientes adimensionales de capacidad portante que dependen

del &ngulo de friccion interna ¢.

Se aplica a cimientos muy largos, con cargas verticales centrales, terreno y base de

cimientos horizontales, profundidad menor del ancho y suelo rigido.
Para suelos granulares el factor cNc=0.

Tabla 3- 1 Correlacion del angulo de friccion con los factores de capacidad de carga

Angulo de friccion Factores de capacidad de carga
d Nqg Ny
24 9.60 9.44
25 10.66 10.88
26 11.85 12.54
27 13.20 14.47
28 14.72 16.72
29 16.44 19.34
30 18.40 22.40
31 20.63 25.99
32 23.18 30.22
33 26.09 35.19
34 29.44 41.06
35 33.30 48.03
36 37.75 56.31
37 42.92 66.19

Fuente: Brajas M. Das
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Ejemplo calculo presion admisible por el método de vesic

Hallar la presion admisible de un suelo granular con base en y=15.00 KN/m?, nivel de
desplante de D= 1,50m, para anchos de zapata entre B = 0.60 m a 2,00 m con
Incremento B= 0.20 my con un FS = 3.5, para un angulo de friccion de $=34. Segun
la tabla 3-1, Ng=29.44 y Ny =41.06

Se obtienen los datos que aparecen en la tabla 3-2 y se representan en la figura 3-5.

Tabla 3- 2 Capacidad admisible para Df= 1.5 m y diferentes anchos de cimentacion

Ancho zapata| Capacidad del suelo
B Gltima qo |admisble ga
m KN/m? KN/m?

0.60 847.00 242.00
0.80 909.00 260.00
1.00 970.00 277.00
1.20 1032.00 295.00
1.40 1094.00 313.00
1.60 1155.00 330.00
1.80 1217.00 348.00
2.00 1278.00 365.00
Fuente: Autor

Figura 3- 5 Grafica de capacidad admisible VS ancho de zapata B, para una profundidad de desplante de D=1.5 m
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o /
E 30000
E /
©  250.00 -
)
T 20000
-g 150100
1]
B 0000
z
g 5000
g
O 000 ‘ . .
040 060 080 100 120 140 160 180 200 220 240
B (m)
Fuente: Autor
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b) Método de Terzaghi

Terzaghi (1943) fue el primero en presentar una teoria completa para evaluar la
capacidad de carga ultima de cimentaciones superficiales. De acuerdo con est4,
una cimentacion es superficial si la profundidad Df (figura 3-6), de la cimentacion
es menor o igual que el ancho de la misma. Sin embargo, investigadores
posteriores sugieren que cimentaciones con Df igual a 3 0 4 veces el ancho de la

cimentacion pueden ser definidas como cimentaciones superficiales

Terzaghi sugiri6 que para una cimentacion corrida (es decir cuando la relacion
ancho entre longitud de la cimentacion tiende a cero), la superficie de falla en el

suelo bajo carga ultima puede suponerse similar a la mostrada en la figura 3-6

Figura 3- 6 Falla por capacidad de carga de un suelo bajo una cimentacion rigida corrida

Peso especifico = y
Cohesién = ¢
Angulo de friccién = ¢

Fuente: Brajas M. Das

La zona de falla bajo la cimentacion puede separarse en tres partes

- La zona triangular ACD inmediatamente debajo de la cimentacion

- Las zonas de cortes radiales ADF y CDE, con las curvas DE y DF como

arcos de una espiral logaritmica

- Dos zonas pasivas de Rankine triangulares AFH y CEG
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Usando el andlisis de equilibrio, Terzaghi expreso la capacidad de carga ultima de

cimentacion corrida en la forma:

Quitimo = ¢N; +qN, + 0.5yBN,
Donde:
c = Cohesién efectiva del material de fundacién (t/m?)
v = Peso especifico del terreno bajo la fundacion (t/m°)
q = Presi6n efectiva al nivel de fundacién (Ym? q =y D, D= Nivel desplante
B =ancho de la cimentacién, L = longitud de la cimentacidén, L es siempre mayor

que B

Nc, Ng y N y = Coeficientes adimensionales de capacidad portante que dependen

del &ngulo de friccion interna ¢.

emtan (0]

Mo = 2cos? (45 + %)

N, = (N, — 1)cot¢

_L Ky
Ny = 2 ((cos ¢)? 1) tan ¢

py = Coeficiente de empuje pasivo
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Para estimar la capacidad de carga Uultima de cimentaciones cuadradas o
circulares se modifica la ecuacion de la capacidad de carga Ultima de cimentacion

corrida

Cimentacion cuadrada

Quitimo = 1.3¢N; + qu + 0-8VBNV

Cimentacioén redonda

Quitimo = 1.3¢N; + qu + 0-6VBNV

Tabla 3- 3 Factores de capacidad de Terzaghi

0 5.70 1.00 0.00 26 27.09 14.21 9.84
1 6.00 11 0.01 27 29.24 15.90 11.60
2 6.30 1.22 0.04 28 3161 17.81 13.70
3 6.62 135 0.06 29 34.24 19.98 16.18
4 6.97 149 0.10 30 3716 22.46 19.13
5 7.34 1.64 0.14 31 40.41 25.28 22.65
6 7.73 181 0.20° 32 44.04 28.52 26.87
7 8.15 2.00 0.27 33 48.09 32.23 3194
8 8.60 2.21 0.35 M 52.64 36.50 38.04
9 9.08 2.44 0.44 35 57.75 41.44 45.41
10 9.61 2.69 0.56 36 63.53 47.16 54.36
11 10.16 2.98 0.69 a7 T0.01 53.80 65.27
12 10.76 3.29 0.85 38 7150 61.55 78.61
13 11.41 3.63 104 39 85.97 70.61 95.03
14 121 4.02 1.26 40 95.66 81.27 115.31
15 12.86 4.45 1.52 41 106.81 93.85 140.51
16 13.68 4.92 1.82 42 119.67 108.75 171.99
17 14.60 5.45 2.18 43 134.58 126.50 211.56
13 15.12 6.04 2.59 44 151.95 147.74 261.60
19 16.56 6.70 3.07 45 172.28 173.28 325.34
20 17.69 744 3.64 46 196.22 204.19 407.11
21 18.92 8.26 4.31 47 224.55 241.80 512.84
22 20.27 9.19 5.09 48 258.28 287.85 650.67
23 21L.75 10.23 6.00 49 298.71 344.63 831.99
24 23.36 11.40 7.08 50 347.50 415.14 1072.80
25 2513 12.72 8.34
*Segtin Kumbhojkar (1993)

Fuente: Brajas M. Das
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C) Ecuacion general de la capacidad de carga

Las ecuaciones de capacidad de carga ultima presentadas anteriormente son
Gnicamente para cimentaciones continuas, cuadradas y circulares. Estas no
aplican al caso de cimentaciones rectangulares (0<B/L<l). Ademas las
ecuaciones no toman en cuenta la resistencia cortante a lo largo de la superficie
de falla en el suelo arriba del fondo de la cimentacion (porcion de la superficie de
falla marcada como Gl y HJ en la figura 3-6). Ademas la carga sobre la
cimentacion puede estar inclinada. Para tomar en cuenta todos los factores,
Meyerhof (1963) sugirio la siguiente forma de ecuacion general de capacidad de
apoyo:

Quitimo = CNchchchi + quFququqi + O-SVBNyFysFyd Fyi

Donde:

c = Cohesién efectiva del material de fundacion (tm?)

vy = Peso especifico del terreno bajo la fundacién (t/m?)

q = Presion efectiva al nivel de fundacién (Ym?) q =y Df, Df= Nivel desplante

B = ancho de la cimentacion, L =longitud de la cimentacion, L es siempre mayor

que B

Nc, Ng y Ny =Coeficientes adimensionales de capacidad portante que dependen

del angulo de friccion interna ¢.

N, = tan? (45 + %) gmtand

N, = (Nq - 1)c0tq.’)
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N, = 1.5(N, — 1)

Fcs, Fgs, Fys Factores de forma

o

2

Il

—_

+
Z| =

*

o

~|

B
Fe=1 +Ztanq,’>

Fcd, Fqd, Fyd Factores de profundidad

Condicion a) Df/B<1

Df
ch =14+04= F
2 Df
Foq = 1+ 2tang * (1 — senog)” * 5

Fyd =1
Condicion b) Df/B>1

D
F.y=1+04tan™! ?f

2, cam12f
Fpq =1+ 2tang * (1 — seno¢)” * tan 3

F)/d =1
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Fci, Fqi, Fyi Factores de inclinacién

B=inclinacion de la carga sobre la cimentacién con respecto a la vertical

Tabla 3- 4 Correlacion del angulo de friccion con los factores de capacidad de carga

tarig

0 514 100 Q00 020 000 26 22.25 11.85 12.54 053 049
1 538 109 007 020 o002 27 23.94  13.20 14.47 055 0.51
2 563 120 015 021 003 23 25.80 1472 16.72 057 0.53
3 5980 131 024 022 005 29 27.86 16.44 19.34 0.59 0.55
4 619 143 034 023 007 30 30.14 18.40 22.40 061 0.58
5 648 157 045 024 009 3 32.67 2063 2599 0.63 0.60
6 681 172 057 025 011 32 3549 2318 30.22 0.65 0.62
7 718 188 071 026 012 33 3864 26,09 3519 0.68 0.65
& 753 206 08 027 014 34 42,16  29.44 41.06 070 0.67
9 792 2325 103 028 016 35 4612  33.30 48.03 072  0.70
10 835 247 122 030 018 36 50.58 3775 56.31 075 073
11 880 2.71 144 031 019 37 55.63 4292 66,19 0.77 0.75
12 928 297 16% 032 021 38 6135  48.93 78.03 0.80 078
13 981 326 197 033 023 39 67.87 55.96 92.25 0.82 0.81
14 1037 359 229 035 025 40 75.31 64.20 10941 085 0.84
15 1088 384 265 036 027 4l 83.86 7390 130.22 0.88 0.87
16 1163 434 3.06 037 029 42 93.71 8538 156556 091 0.90
17 1234 477 353 03% 031 43 10511 99.02 18654 0.94 0.93
18 1310 526 407 040 032 44 11837 11531 22464 097 097
19 1393 580 468 042 034 45 13388 13488 27176 101 1.00
20 1483 640 539 043 036 46 15210 15851 33035 104 104
21 1582 707 620 045 038 47 17364 18721 403.67 108 107
22 1688 782 713 046 040 48 19926 22231 49601 112 111
23 18.05 8.66 820 048 042 49 22993 26551 61316 L15 115
24 1932 9.60 944 050 045 50 266.89 319.07 762.89 120 119
25 20.72 10.66 10.88 ©.51 047

* Segiin Vesic (1973)

Fuente: Brajas M. Das

59



d) Método de Skempton

Pensando en términos de longitud de la superficie de falla, una cimentacién mas
profunda tendria una superficie de mayor desarrollo que otras menos profundas y
por tanto, la cohesion del suelo trabajaria mas. Skempton determing,
experimentalmente y con cierto criterio intuitivo, que el valor de Nc queda afectado
por la profundidad de desplante de la cimentacion, creciendo hasta cierto limite, a

medida que la profundidad de desplante aumenta.

Skempton propuso que para determinar la capacidad de carga en suelos

puramente cohesivos se emplee una expresion semejante a la de Therzaghi:

qa = CN. + )/Df

Pero que ahora Nc varia con la relaciéon Df/B, en la que Df es la profundidad de

desplante de la cimentacion y B el ancho de la misma.

Los valores propuestos por Skempton para Nc son los mostrados en la tabla 3-5

Tabla 3- 5 valores para Nc propuestos por Skempton

Nc
D/B , ,
zapata circular o cuadrada zapata continua

0 6.2 5.14
0.25 6.7 5.6
0.6 7.1 5.9
0.75 7.4 6.2

1 7.7 6.4
1.6 8.1 6.8

2 8.4 7
2.5 8.6 7.2

3 8.8 7.4

4 9 7.5
>4 9 7.5

Fuente: Crespo Villalaz, Mecéanica de Suelos y Cimentacion
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e) Capacidad de carga de cimentaciones sobre suelos formados por
gravas o por gravas y arenas

La determinacion de la capacidad de carga admisible, para un asentamiento
maximo de 2.54 cm de cimentaciones colocadas sobre suelos granulares no
cohesivos puede determinarse por medio de la expresion siguiente (Terzaghi y
Peck)

B+1

2
Qo = 720 * (Nyy, — 3) * (E) 4.88 * R ; en kg/m2

Donde:

Ncorr = Numero de golpes corregido por profundidad en la prueba de penetracion

normal
B = es el ancho de cimentacién en pies

R = factor de correccion que depende de la posicion del nivel de aguas freaticas y

puede obtenerse de las figura 3-7

En una zapata poco profunda o cuando el suelo sobre la zapata puede llegar a
saturarse ya sea por el nivel freatico o por otra causa, debe hacerse una reduccion

del 50% en la capacidad de carga admisible ordinaria.

Si sobre la zapata se tiene una significativa sobrecarga del material que no se va a
llegar a saturar. Pero bajo la zapata si se saturara debido al nivel freatico, se debe
reducir por lo menos un 25% el valor de la capacidad de carga admisible normal.
Cuando sobre un suelo se vaya a cimentar una maquina vibrante, la capacidad de

carga admisible normal debe reducirse un 50%"°

> CRESPO, Villalaz Carlos. Mecénica de Suelos y Cimentaciones Cuarta Edicién. México D.F.: Limusa S.A Pag
297 - 300
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Figura 3- 7 Calculo de R, factor de correccion que depende de la posicion del nivel de aguas freaticas.

1.0 1.0
09 09
x x
3 ps 4 08
: £
K 07 o 0.7
0.6 0.t
s 05
o m2 0.4 D.& LK ] Iy i [0 ad oLE R} L)
2 I3
Z B
Fuente: Crespo Villalaz, Mecéanica de Suelos y Cimentacion
f) Presion admisible de carga en arenas basada en consideraciones de

asentamiento

Meyerhof (1956) propuso una correlacion para la presion de carga neta admisible
en cimentaciones con la resistencia de penetracion estandar. La presion neta se

define como:

neta (adm) = Qadm — )/Df

De acuerdo con la teoria de Meyerhof, para una pulgada (25.4mm) de

asentamientos maximos estimado

neta (adm)(KN/m?*) = 11.98N,,, para B<1.22m

2
3283“) para B>1.22m

neta (adm)(KN/mz) = 7.99N,or ( 3.28B

Ncor es el nUmero penetracién estandar corregido
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Desde que Meyerhof propuso su correlacion original, los investigadores han
observado que sus resultados son conservadores. Posteriormente Meyerhof
(1965) sugirié luego que la presion neta admisible de carga debia incrementarse

en aproximadamente 50%.

Bowles (1977) propuso que la forma modificada de las ecuaciones para la presion

de carga, se expresan como:

Se
Gneca @aam) (KN /m?) = 19.96 N5, Fy (55) para B<1.22m
3.28B+1)2 Se
Aneta (aam)(KN/m?*) = 11.98N,,, (m) Fy (25.4) para B>1.22m

Donde:

Fd =factor=1 + 0.033 * (Df / B) <= 1.33
Se = asentamiento tolerable en mm
Df: profundidad de desplante en pies

B: ancho de la zapata en metros
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g) Capacidad de carga admisibles de las roca

Tabla 3- 6 Capacidad admisible de carga en rocas

ROCA CARGA ADMISIBLE (kg/cm?)
Roca suave 8
Roca sedimentaria dura 40
Roca duray sana 60
Roca sedimentarias
Lulitas y Pizarras 8al0
Calizas 10a 20
Rocas en plegamientos
Micas | 40
Rocas igneas
Basalto, Granito, Diorita, Sanas | 20a 40y 100
Rocas metamorficas
Gneiss 100
Marmol 10a20

Fuente: Crespo Villalaz, Mecéanica de Suelos y Cimentacion

3.3 FACTORES DE SEGURIDAD INDIRECTOS [H.4.7]

La capacidad admisible de disefio para la cimentacion debera ser el menor valor
entre el esfuerzo limite de falla, reducido por el factor de seguridad, y el que

produzca asentamientos iguales a los maximos permitidos.

_ YQultima

Qadm = Fs

Tabla 3- 7 Factores de Seguridad Indirectos de capacidad portante Minimos

Condicién Fs Minimo
Disefio
Carga Muerta + Carga Viva Normal 3.0
Carga Muerta + Carga Viva Maxima 25
Carga Muerta + Carga Viva Normal + Sismo de Disefio Seudo estatico 15

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente NSR-10 TITULO H
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Sin embargo, algunos ingenieros prefieren usar un factor de seguridad de

capacidad de carga Gltima neta
FS

Incremento neto de esfuerzo en el suelo =

La capacidad ultima neta se define como la presion ultima por unidad de area de la
cimentacion que es soportada por el suelo en exceso de la presion causada por el
suelo que la rodea. Si la diferencia entre el peso especifico del concreto usado para

la cimentacién y el peso especifico del suelo que la rodea se supone insignificante,

Qneta ) = 9u — 4

Donde:
Onetau)= Capacidad de carga Ultima neta

q=y*Df

Entonces:

_qu—q
Qadm (neta) = T

El factor de seguridad, tal como se define por la anterior ecuacién puede ser de por

lo menos de 3 en todos los casos

A menudo se usa otro tipo de factor de seguridad para la capacidad de carga de
cimentaciones superficiales. Se trata del factor de seguridad con respecto a la falla
por corte (FScote).- En la mayoria de los casos un valor FSgoe de 1.4 a 1.6 es
deseable junto con un factor minimo de seguridad de 3 a 4 por capacidad de carga

ultima neta o bruta.

El siguiente procedimiento debe usarse para calcular la carga neta admisible para un
FScorte dado
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a) Sean cy ¢ la cohesion y el angulo friccidn, respectivamente de un suelo y sea
FScore €l factor requerido de seguridad con respecto a la falla por corte. Entonces, la

cohesion y el angulo de friccion desarrollados son:

c
Cq =
F'Scorte
tan ¢
¢y = tan™? ( )
FScorte

b) La capacidad de carga admisible bruta se calcula con cqy ¢4 parametros de
resistencia cortante del suelo. Por ejemplo, la capacidad de carga admisible bruta
de una cimentacién corrida segun la ecuacion

Qadmisible = CNC + qu + O-SVBN)/
Nc, Ngy N y = Factores de capacidad de carga que para el angulo de friccion ¢.
c) La capacidad admisible neta de carga es entonces

Qadmisible (neta) = Qadmisible — 4 = Cch + Q(Nq - 1) + O-SVBN}/

Independiente del procedimiento por el cual se aplique el factor de seguridad, la

magnitud de FS debe depender de las incertidumbres y riesgos implicados en las

condiciones encontradas.
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3.4 EFECTOS DE LA EXCENTRICIDAD EN LA CAPACIDAD DE
CARGA

En varias situaciones, como en la base de un muro de retencion, las cimentaciones
son sometidas a momentos ademas de la carga vertical, como muestra la figura 3-8

a).
En tales casos la distribucion, la distribucion de presion por la cimentacion sobre el

suelo no es uniforme. La distribucion de la presién nominal es:

Q 6M
Qmax = ﬁ"'m

Q 6M
Qmin =ﬁ—m

Donde:
Q=Carga vertical total
M=Momento sobre la cimentaciéon

B = ancho de la cimentacion, L =longitud de la cimentacion, L es siempre mayor
que B

La figura 3-8 b) muestra un sistema de fuerza equivalentes al mostrado en la figura

3-8 a). La distancia e es la excentricidad

SIES
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Figura 3- 8 Cimentaciones cargadas excéntricamente

B L

e — . — i —

Para € = B/B

i

{a) (b}

Fuente: Brajas M. Das

Sustituyendo la ecuacion definida para e en las ecuaciones gmax y gmin nos da:

Q 6e
Qmax = ﬁ (1 + E)

El factor de seguridad para tales tipos de cargas contra la falla por capacidad de

carga se evalua utlizando el procedimiento sugerido por Meyerhof (1953),

denominado como el método del area efectiva. El siguiente es el proceso paso a

paso de Meyerhof para la determinacion de la carga ultima que el suelo puede

soportar y el factor de seguridad contra falla por capacidad de carga®

6

Thomson Editores S.A Pag 176-184
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3.4.1 Excentricidad en unadireccion

a) Determine las dimensiones efectivas de la cimentacion como:

B =ancho efectivo = B-2e

L = largo efectivo=L

Note que, si la excentricidad es en direccion del largo de la cimentacion el valor de
L’ sera igual a L — 2e. El valor de B’ es entonces igual a B. la menor de las dos
unidades (es decir L’y B’) es el ancho efectivo de la cimentacién
b) La ecuacion de capacidad de carga ultima

q'uitimo = CN¢scd. + qNys,d, +0.5yBN,s,d,
Para Sc, Sq, SyUsarB’ y L’
C) La carga ultima total que la cimentacién puede soportar es:

Quitimo = q,ultimo (B,)(L,)

d) El factor de seguridad contra la falla por capacidad de apoyo es:

Qui
E==5
e) Verifique el factor de seguridad respecto a ¢4« 0, FS= q' 1timo /dMax:
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3.4.2 Excentricidad en dos direcciones

Considere una situacion en que una cimentacion es sometida a carga vertical
Gltima Qult y a un momento M como muestra la figura 3-9 a) y b). Para este caso,
las componentes del momento M respecto a los ejes x y y se determinan con Mx y
My, respectivamente (figura 3-9). Esta condicion es equivalente a una carga Quilt
colocada excéntricamente sobre la cimentacion con x= egy y = e (figura 3-9 d).

Note que:

gura 3- 9 Analisis de una cimentacién con excentricidad en dos sentidos

Qm

N
E .'r:r 'E]l 1
I __{r_’E;_ - 1 __._._l__ ;.‘"
| |
T I |
e
() {c) (d)

Fuente: Brajas M. Das
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Qult

er

Si se requiere Qult esta puede obtenerse

o ’
Qult = q ultimo * A

Donde:

q"witimo = CNcscd, + qNgs,d, + 0.5yBN, s, d,
A’ = area efectiva = B’

B’=B-2ep

L'=L-2e_

Para Sc, Sq,y SyusarB’y L’
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a) Caso I:

El area efectiva para esta condicion se muestra en la figura 3-10

eL/L21/6 y 83/321/6

Figura 3- 10 Area efectiva para el caso |

B Area

_ efectiva

Fuente: Brajas M. Das

Donde:

A =1/B1,
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b) Caso Il:

El &rea efectiva para esta condicion se muestra en la figura 3-11 a)

‘=05 y 0<®/p<l/

Figura 3- 11 Area efectiva para el caso Il

ﬂrea

B
— |
1 i
17
La ///

0.5 T

0.4

i \ \ 0%
\\\X\\%\\Mm

e fL

o,
SRRRRARNNN
0.1 ‘:"‘_F_ _-.;-.]1'. - ":‘:‘_ _'G"-@'l . q'\ \ai\ \?.\ .
Wb = Para - - . o
) obtener \g -\“?\;:?\; Para
Y T S
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1o =%
LyL, L4

(k)

Fuente: Brajas M. Das

Donde:

A =1/ +1y).B
L1y L2 ver figura 3-10 a)

: A
~ Ly 0L, (el que sea mayor)
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c) Caso Il

El &rea efectiva para esta condicion se muestra en la figura 3-12 a)

“fp<le y 0</p<0s5

Figura 3- 12 Area efectiva para el caso Il

efectiva

DlE
e fl =
0.4 0167
\\- ! 0,08
0.3 ‘Q:‘;\“E 01,06
= | \ \& 10,04
5 \\ 0.02
0.2 ‘l 1\ \I\ 2NN N
= = _¢>\ \ "\0\\0@ 0\\\\\0. \
=% o2 o2lg NN,
01 ll= ] -
= S S ] Pa
;?;MT a'-?;h\ uh::mr
i
i) 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 BB
By/RB, BB
k)

Fuente: Brajas M. Das
Donde:

A =1/,(B+By).L

B1y B2 ver figura 3-11 a)
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d) Caso IV:

El area efectiva para esta condicion se muestra en la figura 3-13 a)

“Up<Ye v Blg<ls

Figura 3- 13 Area efectiva para el caso IV

Area
efectiva

20
0 Fara obtener ByB

et
=

0.14
012

0.08

Pata obtener La/L
1] 0.2 0.4 0.6 0.5 1.0

ByB, LoJL

Fuente: Brajas M. Das

Donde:
A =L,B+1/,(B+B,)*(L—-Ly)

L2 y B2 ver figura 3-12 a)
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3.5 ASENTAMIENTOS [H.4.8]

La seguridad para el estado limite de servicio resulta del calculo de asentamientos
inmediatos, por consolidacion, los asentamientos secundarios y los asentamientos

por sismo.

Cuando una estructura se apoya en la tierra, transmite los esfuerzos al suelo
donde se funda. Estos esfuerzos producen deformaciones en el suelo que pueden

ocurrir de tres maneras:

e Por deformacion elastica de las particulas.
e Por cambio de volumen en el suelo como consecuencia de la
evacuacion del liquido existente en los huecos entre las particulas.

e Por fluencia en el tiempo del medio considerado continuo (el suelo)

Figura 3- 14 Suelo continuo

L1l L]l 4

Fuente: Universidad del cauca Prof. Lucio Cruz

Cuando el suelo experimenta una sobrecarga cualquiera (Ej: La carga transmitida
al suelo por una estructura por medio de una cimentacion), debido al incremento
de esfuerzo (Ac,) este experimentara una deformacién vertical llamada un
asentamiento total, el cual es funcion del tiempo y constituido de tres tipos de

desplazamientos verticales.

3.5.1 Asentamientos inmediatos [H.4.8.1]:

Los asentamientos inmediatos dependen de las propiedades de los suelos a bajas

deformaciones, en cuyo caso puede aceptarse su comportamiento elastico, y de la
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rigidez y extension del cimiento mismo. El procedimiento se establece enseguida

para suelos cohesivos y para suelos granulares en forma separada:

Asentamiento inmediato en Arenas

Método de Schemertman y Hartman (1978)’

Figura 3- 15 Calculo de asentamientos elasticos usando el factor de influencia de la deformacion unitaria

q =Dy

bidil

penetracion SPT o CPT

Fuente: Brajas M. Das

Propone la siguiente ecuacion

n

L
pe = G100, Y (£) 82

l

Donde:

C1y C, son factores de correlacion
g
C,=1-05 0. >0.5

n

” DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicion. México D.F.: International
Thomson Editores S.A Pag 247
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C, = 1+0.2log(t/y 1) t = afios
Qn = presion de contacto neta
Iz = es variable con la profundidad

Las capas (AZ) se determinan de acuerdo con la variacién de 1z o con el nimero

de golpes de la penetracion estandar

El valor E se determina a partir de la penetracion de acuerdo con las siguientes

relaciones
E=K*qc,
gc= Resistencia de penetracion de cono
K=1.5 para limos arenosos
K= 2.0 para arena compacta
K=3.0 para arena densa

K=4.0 para arena con gravas

Tabla 3- 8 qc y N se relaciona de la siguiente manera

TIPO DE SUELO qc/N OBSERVACIONES
Limo, limo arenoso, mezclas de limo y )
arena ligeramente cohesivos
Arena fina a media limpia o algo limosa 3.5 gcen Kg/cm2 oen
Ton/pie2
Arena gruesa, arena con gravas pequefias 5 N=golpes por pie
Grava arenosa o gravas 6

Fuente: Fundaciones I
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Asentamiento inmediato en Arcillas:
a) Espacio semi-infinito

Figura 3- 16 Asentamiento inmediato en capa semi-infinita

Carga = g/drea unitaria

' ' .

Homogéneo

Ev

Fuente: Brajas M. Das

Qn *B(1 —v?)

C:
E d

pe =

Donde:
v= Modulo de poisson del suelo
E= mddulo de Elasticidad del suelo

Cd = coeficiente o factor de forma que depende de la geometria del problema,

rigidez del plano cargado y forma de la carga
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Tabla 3- 9 Valores de C'd

FORMA Centro Esquina Mitad del | Mitad del promedio
lado corto | lado largo

Circular Flexible 1 0.64 0.64 0.64 0.85

Circular Rigido 0.79 0.79 0.79 0.79 0.79

Cuadrado 1.12 0.56 0.76 0.76 0.95

Cuadrado Rigido 0.99 0.99 0.99 0.99 0.99
rectangular
Largo/ancho

1.5 1.36 0.67 0.89 0.97 1.15

2 1.52 0.76 0.98 1.12 1.3

3 1.78 0.88 1.11 1.35 1.52

5 2.1 1.05 1.27 1.68 1.83

10 2.53 1.26 1.49 2.12 2.29

100 4 2 2.2 3.6 3.7

1000 5.47 2.75 2.94 5.03 5.15

Fuente: Fundaciones Il
b) Capa limitada por una capa rigida

Figura 3- 17 Asentamiento inmediato en capa limitada por una base rigida

Carga = g,/drea unilaria

B —

“fstrato -
incompresible

Fuente: Brajas M. Das

Qn*B(l—UZ) '

pe = E Cd

Donde:

Cd = es el factor de forma que depende da la relacion L/B y H/B
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v= Modulo de poisson del suelo
E= moddulo de Elasticidad del suelo

B = ancho de la cimentacion, L =longitud de la cimentacion, L es siempre mayor

que B
Tabla 3- 10 Valores de C'd
VALORES DE C’'d PARA DIFERENTES GEOMETRIA
CIRCULAR RECTANGULAR
H/B Diam=B L/B=1 L/B=1.5 L/B=2 L/B=3 L/B=5 L/B=10
0 0 0 0 0 0 0 0
0.1 0.09 0.09 0.09 0.09 0.09 0.09 0.09
0.25 0.24 0.24 0.23 0.23 0.23 0.23 0.23
0.5 0.48 0.48 0.47 0.47 0.47 0.47 0.47
1 0.7 0.75 0.81 0.83 0.83 0.83 0.83
15 0.8 0.86 0.97 1.03 1.07 1.08 1.08
2.5 0.88 0.97 112 1.22 133 1.39 1.4
3.5 0.91 1.01 1.19 1.31 1.45 1.56 1.59
0.94 1.05 1.24 1.38 1.55 1.72 1.82
a 1 1.12 1.36 1.52 1.78 2.1 2.53
Fuente: Fundaciones Il
c) Dos 0 més capas limitadas por una capa rigida

Figura 3- 18 Asentamiento inmediato en dos o mas capas limitadas por una base rigida

Carga = q/drea unitaria

' ' .
He E1,V1
H2 E2,V2

SRS Harate
incompresible

Fuente: Brajas M. Das
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_Qn*B(l—UZ)

Donde:
Cd = es el factor de forma que depende da la relacion L/B y H/B
v= Mdbdulo de poisson del suelo, E= médulo de Elasticidad del suelo

B = ancho de la cimentacién, L = longitud de la cimentacién

El asentamiento inmediato total es:

pPr = Pcapa 1 + Pcapa 2

El asentamiento de la capa 1 es calculada como en el caso (b), considerando que
la capa rigida se encuentra a la profundidad H1

El asentamiento de la capa 2 es determinado asi:

- Se calcula el asentamiento total de la capa H1 + H2 con las caracteristicas

del suelo de la capa 2

- Se calcula el asentamiento de la capa 1 con las caracteristicas del suelo de
la capa 2

- Este ultimo valor es restado del calculado para H1+H2
3.5.2 Asentamientos por consolidacién [H.4.8.2]:

Los asentamientos por consolidacion se producen por la migracion del agua hacia
afuera de los suelos saturados, como respuesta a una sobre carga externa. Se
define también como consolidacion primaria.
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Se da a lo largo del tiempo, y ocurre en suelos arcillosos saturados cuando son

sometidos a una carga creciente causada por la construccién de una cimentacion®

Figura 3- 19 Asentamientos por consolidacion en arcillas

" Incremento

del esfuerzo,
Vi AQ

Nivel fredtico e

Profundidad, z

Fuente: Brajas M. Das

Entonces:

Arcillas normalmente consolidadas

® DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International

Thomson Editores S.A Pag 252
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Arcillas preconsolidadas

e Caso Ao < 0p-0o

pp:1+€0

e Caso Ao > 0op-0o

l

H 1 a, tC 0y + Ao
1+ e eoggo" ctog O-;;

Pp =

Donde:
o,=presion efectiva sobre el estrato de arcilla antes de la construcciéon de la
cimentacion
o’p=presion de pre consolidacion
ep=relacioén de vacios inicial del estrato de arcilla
H=espesor de la capa de arcilla
C.=indice de expansibilidad
C.=indice de compresién
Ao =4x*]*Pu/A
Donde:

Ac=incremento promedio de la presion sobre el estrato de arcilla causada por la

construccion de la cimentacion
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| = Variaciéon de my n (figura 3-20)
Pu=Carga ultima

A= Area

Figura 3- 20 Variacion demyn
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Fuente: Brajas M. Das

3.5.3 Asentamientos secundarios [H.4.8.3]:

La consolidacion secundaria puede definirse como la deformacion en el tiempo que
ocurre esencialmente a un esfuerzo efectivo constante. No obstante, las
deformaciones propias de la consolidacién primaria pueden coincidir en el tiempo,
con las de la consolidacion secundaria. Se estima que materiales con alto

contenido organico presentan este fenémeno
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Donde:
C« = es el indice de compresion
t, = es el tiempo necesario para completar la consolidacion primaria en un 90%

t, = tiempo arbitrario que representa la vida util de la estructura

3.5.4 Asentamientos totales[H.4.8.4]:

Son la suma de asentamientos inmediatos, por consolidacién y secundarios,
cuando estos ultimos son importantes.
Luego el asentamiento total el cual es funcion del tiempo es:
Protal = Pelastica T Peons.primaria + Peos.secudaria
Pr=pPet Ppt Ps
pe = asociado a la respuesta inmediata del suelo
pp= asociada a el fenomeno de consolidacion primaria del suelo

ps= asociada al fendmeno de consolidacién secundaria del suelo

3.6 EFECTOS DE LOS ASENTAMIENTOS [H.4.9]

3.6.1 Clasificaciéon [H.4.9.1]:

Se deben calcular los distintos tipos de asentamientos que se especifican a

continuacion:
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(@) Asentamiento maximo Definido como el asentamiento total de mayor

valor entre todos los producidos en la cimentacion.

(b) Asentamiento diferencial Definido como la diferencia entre los
valores de asentamiento correspondientes a dos partes diferentes de la

estructura.

(c) Giro Definida como la rotacibn de la edificacion, sobre el plano
horizontal, producida por asentamientos diferenciales de la misma.
3.6.2 Limite de asentamientos totales [H.4.9.2]:

Los asentamientos totales calculados a 20 afios se deben limitar a los siguientes

valores:

(@) Para construcciones aisladas 30 cm, siempre y cuando no se afecten la

funcionalidad de conducciones de servicios y accesos a la construccion.

(b) Para construcciones entre medianeros 15 cm, siempre y cuando no se
afecten las construcciones e instalaciones vecinas
3.6.3 Limite de asentamientos diferenciales [H.4.9.3]:

Los asentamientos diferenciales calculados se deben limitar a los valores fijados

en la tabla 3 -10, expresada en funcion de 7, distancia entre apoyos o columnas

de acuerdo con el tipo de construccién.
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Tabla 3- 11 Valores maximos de asentamientos diferenciales calculados, expresados en funcion de la distancia entre
apoyos o columnas

Tipo de construccion Ao
(a) Edificaciones con muros y acabados susceptibles de /
dafiarse con asentamientos menores 1000
(b) Edificaciones con muros de carga en concreto o en /
mamposteria 500
(c) Edificaciones con porticos en concreto, sin /
acabados susceptibles de dafiarse con asentamientos 300
menores
(d) Edificaciones en estructura metdlica, sin /
acabados  susceptibles de dafarse con 160
asentamientos menores

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

Limites de giro

Los giros calculados deben limitarse a valores que no produzcan efectos
estéticos o funcionales que impidan o perjudiquen el funcionamiento normal
de la edificacion, amenacen su seguridad, o disminuyan el valor comercial

de la misma. En ningun caso localmente pueden sobrepasar de // 250.
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3.7 CIMENTACIONES CON PILOTES [H.4.4]

La capacidad de un pilote individual debe evaluarse considerando separadamente la
friccion lateral y la resistencia por la punta con las teorias convencionales de la

mecanica de suelos.

En general los pilotes son elementos que se utilizan para transmitir las cargas de
una estructura a estratos profundos mas resistentes que los mantos superficiales,

0 bien cuando la estructura deba construirse en sitios cubiertos de agua

Los pilotes pueden clasificarse atendiendo diferentes causas:

a) Respecto a los materiales °

Madera

Acero

Concreto simple
Concreto reforzado
Concreto pre-esforzado

Mixtos

Figura 3- 21 Pilotes respecto a materiales

Camisa de acero 2 perfiles C plegados
Colocacion de
armadura y
hormigonado

Colocacion de armadura
y hormigonado

Hormigon

Pretensado Pilotes con
perfiles de acero
Pilote de Secciones
Madera poligonales de

hormigén armado

Fuente: http://www.jmcanciani.com.ar/fundaciones.htm

° CRESPO, Villalaz Carlos. Mecanica de Suelos y Cimentaciones Cuarta Edicién. México D.F.: Limusa S.A Pag
461
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b) Respecto a su lugar de fabricacion

Prefabricados: el pilote se fabrica en lugar distinto donde se hinca

Figura 3- 22 Pilotes prefabricados

C b )

| ——2D—>| Pilote Cuadrado Pilote Octogonal

| ——pD —>]

Fuente: Brajas M. Das

Fabricados in sitiu

Figura 3- 23 Pilotes de concreto colados in sitiu

10 +
= =
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40+ B

50 -+

'

0

0 30—
‘_E‘ E
— - &
= 20- 60 s
= =
5 =
k| v 3
£ 30 k=
A &=
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Fuente: Brajas M. Das
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c)

Q.
'

Respecto a sus apoyos

Figura 3- 24 Pilotes de friccion y de punta

o,

Suelo
débil

Pilotes de Friccién: Cuando la mayor parte de la carga del pilote se transmite al

1

L, = profundidad de penetracién
en estrato de apoyo

(b)

Fuente: Brajas M. Das

terreno por friccion en su superficie lateral (figura 3-24c).

Pilote de punta: Cuando la mayor parte de la carga del pilote se transmite por
apoyo directo del extremo del pilote a un manto resistente (figura 3-24 a).

Pilote de apoyo mixto: cuando parte de la carga del pilote se transmite al terreno

por friccion y el resto por apoyo directo (figura 3-24 b).

d)

Pilotes verticales

Pilotes inclinados

Respecto a su direccion

Figura 3- 25 Pilotes verticales e inclinados

1
e
1
1
1
1
1
1
1

Fuente: http://justregularpeoplewitharandomblog.files.wordpress.com/2011/06/lalal.png

Pilotes
inclinados

- —————f}--
1

’ Suelo
débil
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3.7.1 Estado limite de falla [H.4.4.1]:

Se debera verificar que la cimentacion disefiada resulte suficiente para asegurar la

estabilidad de la edificacion en alguna de las siguientes condiciones:

(@) Falla del sistema suelo-zapatas, o suelo-losa de cimentacién, despreciando

la capacidad de los pilotes,

(b) Falla del sistema suelo-pilotes, despreciando la capacidad del sistema
suelo-zapatas 0 suelo-losa, para lo cual debe considerarse que la carga de falla
del sistema es la menor de los siguientes valores: 1) suma de las capacidades de
carga de los pilotes individuales; 2) capacidad de carga de un bloque de terreno
cuya geometria sea igual a la envolvente del conjunto de pilotes; 3) suma de las
capacidades de carga de los diversos grupos de pilotes en que pueda subdividirse
la cimentacion, teniendo en cuenta la posible reduccion por la eficiencia de grupos

de pilotes.

La capacidad de carga bajo cargas excéntricas se evaluara calculando la
distribucion de cargas en cada pilote mediante la teoria de la elasticidad, o a partir
de un analisis de interaccion suelo-estructura. No se tendra en cuenta la capacidad
de carga de los pilotes sometidos a traccién, a menos que se hayan disefiado y

construido con ese fin.

3.7.2 Estado limite de servicio [H.4.4.2]:

Los asentamientos de cimentaciones con pilotes de friccion bajo cargas de
gravedad se estimardn considerando la penetracion de los mismos y las
deformaciones del suelo que los soporta, asi como la friccion negativa. En el calculo

de los movimientos anteriores se tendra en cuenta las excentricidades de carga.

Para pilotes por punta o pilas los asentamientos se calcularan teniendo en cuenta la

deformacion propia bajo la accién de las cargas, incluyendo si es el caso la friccion

92



negativa, y la de los materiales bajo el nivel de apoyo de las puntas.

Debera comprobarse que no resulten excesivos el desplazamiento lateral ni el giro
transitorio de la cimentacion bajo la fuerza cortante y el momento de volcamiento

sismico.

3.8 CAPACIDAD DE CARGA DE PILOTES

Figura 3- 26 Capacidad ultima de carga de un pilote

fi’_,
Acero
[ Tapdn
Q, i de suelo
L-1, [ 1 b
(b) (b) Seccidn de pilote de tubo de
- ple extremo abierto
s Acero
q
,l 1 l L'_ l 1 l Tapén de suelo
Q
L = longitud de empotramiento
L, = longitud de empotramiento en estrato
de apoyo (c) H-Seccién de pilote
(a) (Nota : A, = drea de acero + tapén de suelo)

Fuente: Brajas M. Das

La capacidad ultima de carga de un pilote se logra por una simple ecuacién como
la suma de cargas tomada en la punta del pilote mas la resistencia total por

friccion (friccion superficial) generada en la interfaz suelo-pilote.

Qu=0p +0s

Donde:

Q. =capacidad ultima del pilote

Q,=capacidad de carga de la punta del pilote
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Q.=resistencia por friccion
a) Capacidad de carga por la punta

Q =Apqy = Ap(CNc* + q’NJ)
Donde:

Ap = Area del pilote
C = Cohesion del suelo
q' = Esfuerzo vertical efectivo en la punta

Nc* y Ng* = Factores de capacidad de carga

b) Resistencia por friccion
Q=) PrALsf

Donde:

P=perimetro del pilotaje
AL=longitud incremental del pilote

f= Resistencia unitaria por friccion a la profundidad z
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3.8.1 Resistencia por la punta®
a) Método de Meyerhof estimacién de Qp (1976)

La capacidad de carga de punta Qp de un pilote en arena generalmente crece con
la profundidad de empotramiento en el estrato de apoyo y alcanza un valor
maximo para una relacion de empotramiento de L,/D = (Lp /D) . En un suelo
homogéneo L;, es igual a la longitud real L de empotramiento del pilote (figura 3-
26.a). Mas all4 de la relacién de empotramiento critico, (L, /D) el valor de Qp
permanece constante (Qp=QI). Es decir, L=L,, como muestra la figura 3-27 para el

caso de un suelo homogéneo.

Figura 3- 27 Variacion de la resistencia unitaria de punta en una arena homogénea

Resistencia
- Unitaria de punta,

9

[ ]

(Ly /D).,

ll—ﬂp = gy—

Y

L/D=1L,/D

Fuente: Brajas M. Das

La variacion de (Lp /D) con el angulo de friccién del suelo se muestra en la figura
3-28. Note que la linea a rayas es para la determinacion de Nc* y que la linea
continua es de determinacion de Ng*. De acuerdo con Meyerhof los factores de

capacidad de carga crecen con L, /D y alcanzan un valor maximo en L, /D = 0.5

' DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
Thomson Editores S.A Pag 584
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(Lu/D)r La figura 3-28 indica que para ¢ = 45° es aproximadamente de 25y que

decrece al disminuir el angulo de friccion ¢.

En la mayoria de los casos, la magnitud de L,/D para pilotes es mayor que 0.5
(Lu/D)cr, por lo que los valores maximos de N*c y N*q seran aplicables para el

calculo de Qp en todos los pilotes.

Figura 3- 28 Variacion de (Lb /D)cr con el angulo de friccion del suelo

40
20 v

d

ParaN? -

Pe
\

(Ly/D)er
=

oo e =

d

0 10 20 30 4 45
Angulo de friccién del suelo, ¢ (grados)

Fuente: Brajas M. Das

e Para pilotes en arenas c=0
Qp = Ap q,Nc; < Aleimite
La resistencia de la punta limite es:

Qp = A,q N; < A,50N, tan ¢ Kn/m?

¢ Angulo de friccion del suelo en el estrato de apoyo
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Con base de observaciones de campo, Meyerhof (1976) sugiri6 también que la
resistencia de punta ultima Qp en un suelo granular (L = Lp) se obtenga de los

nameros de penetracion estandar como:
Qp = Ay x40 % Npop, x (L/p) < A4, + 400 * N,

N es el numero de penetracion estandar corregido promedio cerca de la punta del
pilote (desde 10D arriba y 4D debajo de la punta del pilote)

Figura 3- 29 Variacion de los valores maximos Nc* y Ng* con el angulo de friccion ¢ del suelo

1000

£8
|
B

v N
&
.

[

-
€
A}

N
%
)

1] 10 20 0 40 45
Angulo de friccicn del suelo, @ (grados)

Fuente: Brajas M. Das

e Arcillas (condicion ¢=0)

Para pilotes en arcillas saturadas en condiciones no drenadas (¢=0)

N;A,C, = 94,C,
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Donde:
Cu= Cohesidn no drenada del suelo debajo de la punta del pilote

b) Método de Vésic

Vésic (1977) propuso un método para estimar la capacidad de carga de punta de
un pilote con base en la teoria de expansion de cavidades. De acuerdo con esta,

basada en parametros de esfuerzo efectivo.

Qp = Ayqy = A, (cN; + aoN;)
Donde:
C = Cohesion del suelo
o,=esfuerzo efectivo normal medio del terreno al nivel de la punta del pilote =
(=55)q
KO=coeficiente de presion de tierra en reposo

Nc* y No* = Factores de capacidad de carga

* 3Ng * *
Ng =1k . No= (N; — 1) cot ¢
NG =3(nl, +1) +3+1 Para =0
De acuerdo con Veésic

Ne = f(l,)
1
Ly =—

14+ 1.A
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_ Es _ G
" 2(14+v)(c+q' tang) c+q tang

I,

Donde:

I,.= indice de rigidez reducida del suelo

I, = Indice de rigidez del suelo

Es= maodulo de elasticidad del suelo

v = relacion de poisson del suelo

Gs= modulo de cortante del suelo

A=deformacion unitaria en la zona plastica debajo de la punta del pilote
Para condiciones sin cambio de volumen, A= 0, por lo que Irr=Ir

Los valores de Ir se logran de pruebas de laboratorio de consolidacién y triaxiales
correspondientes a los niveles apropiados de esfuerzo. Sin embargo para uso

preliminar, se recomiendan los siguientes valores

Tabla 3- 12 valores de Ir segun tipo de suelo

Tipo de Suelo Ir
Arena 70-150
Limos y arcillas (condicion drenada) 50-100
Arcillas (condicion no drenada) 100-200

Fuente: Brajas M. Das

C) Método de Janbu

Para pilotes Janbu propuso calcular Qp con la expresion

Q, = A, (CNC* + q'N;)
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Los factores de capacidad de carga N y N; se calculan suponiendo una superficie

de falla en el suelo en la punta del pilote similar a la mostrada en la Figura 3-30 las

relaciones en la capacidad de carga son entonces:

N; = (tan + T+ tan?g) e2n'tan o
N; = (N; —1)cot

El angulo 1 se define en la figura 3-30

Figura 3- 30 Factores de capacidad de apoyo de Janbu

1000
800

600
400

=
\\\"{-.

by

Ny
XL ™

LA = 105°

4 // 'Ff'=7!5j
7\

q

0 10 20 30 40 45
Angulo de friccidn del suelo, p{grados)

Fuente: Brajas M. Das

La figura 3-30 muestra la variaciéon de N y Nj con ¢ y 1. El Angulo 7 varia

aproximadamente 70 ° en arcillas blandas aproximadamente 105 ° en suelos

arenosos densos.
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Independientemente del procedimiento tedrico usado para calcular Qp su
magnitud plena no se obtiene si no hasta que el pilote a penetrado por lo menos

un 10% y 25% de su ancho. Esta profundidad es critica para la arena.
d) Método de Coyle y Castellano

Coyle y castellano (1981) analizaron 24 pruebas de carga a gran escala en campo

de pilotes hincados de arena. Con esos resultados sugirieron que, en arena.

Figura 3- 31 Variacion de Ng* con L/D y el angulo de friccién del suelo

Factor de capacidad de apoyo, N
10 20 40 60 80 100 200

0 TV
TN -

T

m .
a } } Donde:
: }
£ a0
E /// / { / q’=esfuerzo vertical efectivo en punta del
“%m A pilote
: / /! /
: 50
: SJ 7 :z" A}A Ng: Factor de capacidad de carga

¢ = 38

—

’ /f/x

T0

Fuente: Brajas M. Das

La figura 3-31 muestra la Variacion de Ng* con L/D y el angulo de friccién del

suelo ¢
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3.8.2 Resistencia por friccion ™
e Resistencia por friccién en arena

La resistencia por friccion (Qs) se expresa como:

Qs = 2 pALf

La resistencia unitaria por friccion, f se debe calcular teniendo varios factores

importantes como son:

¢ La naturaleza de la instalacién del pilote. Para los hincados en la arena la
vibracion causada durante el hincado del pilote ayuda a densificar el suelo a

su alrededor

e Se observa que la naturaleza de la variacion de f en campo es
aproximadamente como muestra la figura 3-32 b). La friccibn unitaria
superficial crece con la profundidad mas o menos linealmente hasta un
profundidad L’y permanece luego constante. La magnitud de la profundidad
critica L’ es entre 15 o 20 veces el diametro del pilote L’=15D

e A profundidades similares, la friccion unitaria superficial en arena suelta es
mayor para un pilote de alto desplazamiento que para uno de bajo

desplazamiento.

A profundidades similares los pilotes perforados o hincados parcialmente
con chorro de agua a gran presion, tendran una friccion unitaria superficial

menor que en el caso de pilotes hincados.

"' DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacion. Cuarta Edicion. México D.F.: International

Thomson Editores S.A Pag 593
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Figura 3- 32 Resistencia por friccion unitaria para pilotes en arena

Resistencia
unitaria por
friccidn f

. L
(a)

Profundidad (b)

Fuente: Brajas M. Das

Considerando los factores anteriores se da una relacion aproximada para f (figura
3-32):

Paraz=0al’

f =Ko, tan s
Paraz=L"al

f=Ffr

Donde:
K= coeficiente efectivo de la tierra
o, = esfuerzo vertical efectivo a la profundidad bajo consideracion
d=4angulo de friccion entre suelos y pilotes

La magnitud K varia con la profundidad.

103



Tabla 3- 13 Los siguientes valores promedio de K son recomendados para usarse:

Tipo de pilote K
Perforado (1-send)
Hincado, de bajo desplazamiento (1-send) a 1.4(1-send)
Hincado, de alto desplazamiento (1-send) a 1.8(1-send)

Fuente: Brajas M. Das

Los valores de & dados por varios investigadores estan en el rango de 0.5¢ a 0.8
¢. Se requiere un buen juicio para escoger el valor de &. Para pilotes hincados de

gran desplazamiento, Bhusan (1982) recomendo:

K+tand = 0.18 + 0.0065*Cr
K+tand = 0.5 + 0.008*Cr
Donde:
Cr: compacidad relativa (%)
a) Coyle y Castello (1981)
Propusieron para pilotes en arena:

Qs = fprom pL = (K_Ul; tan §)pL

o0’= Presion de carga efectiva promedio
0= angulo de friccién entre el suelo y el pilote = 0.8¢

El coeficiente K de presion lateral de tierra, que fue determinado por

observaciones de campo se muestra en la figura 3-33.

Qs = foromPL = (Ko, tan 0.8¢)pL
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Figura 3- 33 Coeficiente de presion de tierra K

Coeficiente de presidn de tierra, K
0.15 02 1.0 2 5
0 -

Tt ////

5 l
m sl
, /’r u y

20

Relacion de empotramiento , L/D

848
~

Fuente: Brajas M. Das

b) Meyerhof (1976)

Meyerhof también indicé que la resistencia por friccion unitaria promedio, forom,
para pilotes hincados de gran desplazamiento se obtiene con los valores de la

resistencia a la penetracion estandar corregida promedio como:

forom (Kn/m?* = 2Ncorr)
Para pilotes hincados de desplazamiento pequefio.
forom (Kn/m?* = Ncorr)
Donde Nco= Valor corregido promedio de la resistencia a la penetracion estandar

Entonces

Qs = po;)rom
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e Resistencia por friccion en arcilla

a) Método A

Figura 3- 34 Variacion de A con la longitud de empotramiento de un pilote

A
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

T

10

4

Longitud de empotramiento de un pilote, L (m)

Fuente: Brajas M. Das

Propuesto por Vijayvergiya y Focht (1972). Se basa en la hipotesis de que el
desplazamiento del suelo causado por el hincado del pilote conduce a una presion
lateral pasiva a cualquier profundidad y que la resistencia unitaria superficial

promedio es:

fprom = )l(o-l; =2C,)

Donde:
o, = esfuerzo vertical efectivo medio para toda la longitud de empotramiento
C,=resistencia cortante media no drenada (¢=0)

El valor de X cambia con la profundidad de la penetracion del pilote (Figura 3-34)
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La resistencia total por friccion entonces se calcula como:

Qs = po;orom
b) Método a

De acuerdo con éste, la resistencia unitaria superficial en suelos arcillosos se

representa por la ecuacion.
f=alC)
Donde a es factor empirico de adhesion
La variacidon aproximada del valor de a se muestra en la figura 3-35

Para arcillas normalmente consolidadas con ¢, < aprox 50 KN/m?, a=1

Qs = EprL = z aC, pAL

Figura 3- 35 Variacion de a con la Cohesién no drenada de una arcilla

¢, (klb/pie?)

1.00

0.75

0.25

50 100 150 200 250 300
Cohesidén no drenada, ¢, (kN/m?)

Fuente: Brajas M. Das
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C) Método B

La resistencia unitaria por friccibn en el pilote se determina con base en los
parametros de esfuerzo efectivo de la arcilla en un estado remoldeado (C=0).

Entonces a cualquier profundidad:

f = Bo,
Donde:

o, = esfuerzo vertical efectivo
B =K tan ¢r
¢or= angulo de friccion drenada de la arcilla remoldeada

K =Coeficiente de presién de la tierra

K=1-sen ¢r (arcillas normalmente consolidadas)

K=1-sen ¢g VOCR (arcillas pre-consolidadas), OCR= tasa de precosolidacién
f= (1-sen ¢g) tan ro, (arcillas normalmente consolidadas)

f= (1-sen ¢g) tan og VOCR o, (arcillas pre-consolidadas)

Qs = Z fpAL

3.8.3 Friccion superficial negativa®

La friccion superficial negativa es una fuerza de arrastre hacia abajo ejercida sobre

el pilote por el suelo que lo rodea, lo cual ocurre en las siguientes condiciones

> DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicion. México D.F.: International

Thomson Editores S.A Pag 643-645

108



Figura 3- 36 Friccion superficial negativa

(a)

Fuente: Brajas M. Das

e Siun relleno de suelo arcilloso se coloca sobre un estrato de suelo granular
en el que se hinca un pilote, el relleno se consolidara gradualmente; esto
ejercerd una fuerza de arrastre hacia abajo sobre el pilote (Figura 3-36 a)

durante el periodo de consolidacion

¢ Siun relleno de suelo granular se coloca sobre un estrato de arcilla blanda
como muestra la figura 3-36 b) inducira el proceso de consolidacién en el
estrato de arcilla y ejercerd entonces una fuerza de arrastre hacia abajo

sobre el pilote

e EIl descenso de nivel freatico incrementara el esfuerzo vertical efectivo
sobre el suelo a cualquier profundidad, lo que inducira a asentamientos por
consolidacion en la arcilla. Si un pilote se localiza en el estrato de arcilla,

guedara sometido a una fuerza de arrastre hacia abajo

En algunos casos, la fuerza de arrastre hacia abajo es excesiva y ocasionara falla

de la cimentacion

La mayoria de los casos los pilotes se usan en grupos como muestra la figura 3-
38.
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a) Relleno de arcilla sobre un suelo granular (figura 3-36 a)

Igual que en el método B, el esfuerzo superficial negativo es (hacia abajo) sobre el
pilote es:
f=Ko,tans

Donde:

K’ =Coeficiente de presion de la tierra K=1-sen ¢

o, = esfuerzo vertical efectivo a cualquier profundidad z=y'iz
v'=Peso especifico efectivo del relleno

d=angulo de friccidon suelo — pilote= 0.5<$<0.7

Por consiguiente, la fuerza de arrastre total hacia abajo; Qn, sobre un pilote es

pK’y}Hfz tan§
2

Hy ,
Q, = f (pK "¥s tan 8)zdz =
0

H¢= altura del relleno

Si el relleno esta arriba del nivel freético, el peso especifico efectivo y]l, debe ser

reemplazado por el peso especifico hiumedo

b) Relleno de suelo granular sobre arcilla (figura 3-36 b)

En este caso el esfuerzo de friccion negativa sobre el pilote existe de z= 0 a z=L1,
y se denomina profundidad neutra. La profundidad neutra se explica como
(Bowles, 1982)
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1 ’ !

(L —Hy) lL — Hy V}Hfl 2y Hy
L = + —
Ly 2 14 Y

Donde:

!

Yy Y = pesos especificos efectivos del relleno y del estrato de arcilla

subyacente, respectivamente

Para pilotes de punta, la profundidad neutra se supone localizada en la punta del

pilote es decir L1=L-Hf

Una vez determinado el valor L1, la fuerza de arrastre hacia abajo se obtiene de
la siguiente manera. La friccibn superficial unitaria negativa a cualquier

profundidad desde z=0a z=L1
fn = K’a(') tan
Donde:
K =K0=1-sen¢
oo = yiHe + 2V’
§=0.5-0.7¢

LipK'y' tan &

Ly Ly
f pfrdz = f pK’(nyfy’z) tanddz = (pK’nyf tan§)Ly + 3
0 0

Si el suelo y el relleno estan arriba del nivel freatico, los pesos especificos

efectivos deben remplazarse por pesos especificos himedo.
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3.9 ASENTAMIENTOS EN PILOTES®

El asentamiento de un pilote bajo una carga de trabajo vertical, Qw es causado
por tres factores:
S=S1+S2+S3

Donde:

S= asentamiento total del pilote

S1= asentamiento elastico del pilote

S2=asentamiento del pilote causado por la carga del punta del pilote

S3= asentamiento del pilote causado por la carga transmitida a lo largo del fuste

del pilote

La deformacién del fuste se evalla usando los principios fundamentales de la

mecanica de materiales:

_ (Qup +8Qus)L

S1
ApEp

Donde:

Qwp=carga en la punta del pilote bajo condicion de carga de trabajo

Q.,s =Carga por resistencia de friccién (superficial) bajo condiciones de carga de

trabajo

A,= area de seccion transversal del pilote

L= Longitud del pilote

Y DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicion. México D.F.: International

Thomson Editores S.A Pag 615-617
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E,=mddulo de elasticidad del material del pilote

La magnitud de ¢ dependera de la distribucidn de la resistencia por friccion
(superficial) unitaria a lo largo del fuste. Si la distribucion de f es uniforme o
parabdlica, como muestra la Figura 3-37 a) y la Figura 3-37 b) ¢= 0.5. Sin
embargo para una distribucién triangular de f (Figura 3-36 c) el valor es de

¢ = 0.67 aproximadamente.

Figura 3- 37 Varios tipos de distribucion de la resistencia por friccion unitaria a lo largo del fuste

E=103 £=05 £ =067
-—f
{a) (b) (e)

Fuente: Brajas M. Das

El asentamiento de un pilote causado por la carga en la punta se expresa:

Quwp D
S2 = %(1 - .usz)lwp
S

Donde:

D= ancho o diametro del pilote

qwp =Carga puntual por area unitaria en la punta del pilote = Qwp/Ap
E;= mddulo de elasticidad del suelo
U= relacion de poisson

I, =factor de influencia = 0.85
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El asentamiento de pilote causado por la carga llevada por el fuste se expresa:

_ QWS)D 2
53 - (PL Es (1 .us)lws

Donde:

P= Perimetro del pilote
L=Longitud empotrada del pilote
I,,s =Factor de influencia

Qws/pL= es el valor promedio de fa lo largo del fuste del pilote

El factor de influencia lws tiene una relacion empirica simple I,, = 2 + 0.35 (%)

3.10 GRUPO DE PILOTES

Figura 3- 38 Grupo de pilotes
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Fuente: Brajas M. Das

114



La mayoria de los casos los pilotes se usan en grupos como muestra la figura 3-
38.

Para transmitir la carga estructural al suelo. Un capuchon se construye sobre un
grupo de pilotes. El capuchdn debe estar en contacto con el terreno, como en la
mayoria de los casos (figura 3-38a), o bien arriba del mismo, como el caso de las

plataformas fuera de la costa (figura 3-38 b).

3.10.1 Eficiencia grupo de pilotes

La eficiencia de la capacidad de carga de un grupo de pilotes se define como:

_ Y
2Qy

Donde:
n =Eficiencia
Qg )= Capacidad ultima de carga del grupo de pilotes

2Q,=Suma de las cargas ultimas de los pilote
a) Método de Converse y Labarre:

m—1m+(m-—1)n
90 mn

n=1-¢

Donde:
n = Eficiencia

m = numero de filas de pilotes
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n = numero de columnas de pilotes
&= Tan-1(d/s) en grados
d = diametro del pilote

S = separacion entre pilotes, centro a centro

b) Método Los Angeles:

n=1- e nMm—D]+mn—-1D+ V2(n—-1D(m—-1)

Donde:

n = Eficiencia

m = numero de filas de pilotes

n = nimero de columnas de pilotes
d = diametro del pilote

s = separacion entre pilotes, centro a centro

3.10.2 Capacidad de carga de grupo de pilotes
a) En arcillas saturadas

La figura 3-39 muestra un grupo de pilotes en arcilla saturada.
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Figura 3- 39 Capacidad ultima de grupos de pilotes
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Fuente: Brajas M. Das

Con referencia a esto, la capacidad ultima de carga de un grupo de pilotes se

estima de la siguiente manera:
- Determine ¥, Q, = mn(Q, + Q;)

Donde:
m = numero de filas de pilotes

n = numero de columnas de pilotes

O =4 [9Cu(p)]
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Cu(p) = Cohesion no drenada de la arcilla en la punta del pilote

Ap = Area del pilote

Qs =) aC,paL
P=perimetro del pilote
AL=longitud incremental del pilote
a= factor empirico de adhesién

Cu= Cohesion no drenada de la arcilla

Por lo tanto:

Z Qu =mn (4,[9C, )] + Z aC, pAL)

- Determine la capacidad ultima suponiendo que los pilotes del grupo actuan
como un bloque con dimensiones de Lg X Bg X L (figura 3-39). La

resistencia superficial del bloque es:

Z pgCyAL = z 2(Lg + By) ¢y AL

Donde:
AL=longitud incremental del pilote
Cu= Cohesioén no drenada de la arcilla

Calcule la capacidad de carga de punta

Apy = ApCupyNe = (Lng)Cu(p)Nc*
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Donde:

Cu(p) = Cohesion no drenada de la arcilla en la punta del pilote
Lg X Bg = figura 3-39

N;= factor de capacidad de carga de la figura 3-40

Figura 3- 40 Variacion de N*c con Lg/Bg y L/Bg
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L/Bg
Fuente: Brajas M. Das

La carga ultima es entonces:

z Qu = (Lng)Cu(p)Nc* + Z Z(Lg + Bg)Cu AL

- Compare los valores obtenidos de las ecuaciones:

Z Q, = mn (Ap [9Cup] + Z aC, pAL)

Z Qu = (LgBy)CyupyNe + Z 2(Lg + By)c, AL
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EL menor de los dos valores es la capacidad ultima de carga del grupo de pilotes

Qg ()

b) En arena

Feld (1943) sugiri6 un método para determinar la capacidad de carga de pilotes
individuales (de friccién) en un grupo hincado en arenas. De acuerdo con esto, la
capacidad ultima de un pilote se reduce en un 1/16 por cada diagonal adyacente o
fila de pilotes. El procedimiento se ve en la figura 3-41 que muestra la planta de un
grupo de pilotes. Para el pilote A, hay 8 pilotes adyacentes, para el tipo de pilotes

B, hay cinco adyacentes y para el tipo C hay 3 adyacentes

Figura 3- 41 Método de feld para estimar la capacidad de un grupo de pilotes
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d
jo
i®

® ®
® ©

{b)

Fuente: Brajas M. Das

6

Tabla 3- 14 Tabla método de feld para estimar la capacidad de un grupo de pilotes

Tipo de . . M" de Factor de reduccion| Capacidad
, M*® de pilote , , .
Pilote Pilotes paracada pilote Ultima
A 8 1-{8/16) 0.50u
B 5 1-{5/16] 2.750u
C 3 1-{3/16) 3.250u
6.50u=0g [u]

Fuente: Brajas M. Das
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Por consiguiente

_ Qg(u) _ 65Qu
CZQ 90,

Donde:

Q,, = capacidad ultima de un pilote aislado

C) En roca

Para pilotes de carga de punta apoyados sobre rocas, la mayoria de los

reglamentos especifican que la carga ultima del grupo de pilotes es:

Qg(u) =2 Qu,
Donde:
Q, = capacidad ultima de un pilote aislado

Esto se cumple siempre que el espaciamiento minimo centro a centro de pilotes
sea D + 300 mm. Para pilotes H o con seccién transversal cuadrada, la magnitud

de D es igual a la dimensién diagonal de la seccion transversal del pilote.

3.10.3 Asentamiento en grupo de pilotes

a) Asentamiento elastico en grupo de pilotes

e Vesic (1969)
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Donde:

Bg= ancho de la seccién del grupo de pilotes.
D= ancho o diametro de los pilotes del grupo.

p= asentamiento elastico de cada pilote.

e Meyerhoff (1976)

Para pilotes en arenas y gravas.

_ 24yBg
g NCOT’
Donde:
97 ByLy)
[=1——>05
Bg

Lg y Bg = longitud y ancho de grupo de pilotes
Ncor= Numero de penetracion estandar corregido
I= factor de influencia

L= longitud empotramiento de los pilotes
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b)

Asentamiento de grupo de pilotes por consolidacion

Figura 3- 42 Asentamiento por consolidacion de grupo de pilotes
TR eee
L8008

20 0ae
L, “-_"1
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L gy 1H e Estrato de ari:itla'S'_'. B ._‘(—2\-': H o[
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Ry

Fuente: Brajas M. Das

Sea L la profundidad de empotramiento de un grupo de pilotes y Qg la

carga que debe soportar.

Supongase que la carga Qg es transmitida al suelo desde una profundidad

igual a 2/3L, medida desde la parte superior del pilote.

Calcule el incremento de carga causado a la mitad de cada estrato de suelo
por la carga Qg.

Qg

Ao =
(B, +Z.)(Ly + Z,)
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o Calcule el asentamiento de cada estrato causado por el incremento de

PtZEPt
_H Cl 0(')+A0
p_1+€0 c*0g (o)

3.11 PROFUNDIDAD DE CIMENTACIONES [H.4.6]

esfuerzo:

La profundidad minima de cimentacion para los calculos de capacidad debe

contemplar los siguientes aspectos:

(@) La profundidad tal que se elimine toda posibilidad de erosion o
meteorizacidon acelerada del suelo, arrastre del mismo por tubificacion
causada por flujo de las aguas superficiales o subterrdneas de cualquier

origen.

(b) En los suelos arcillosos, la profundidad de las cimentaciones debe llevarse
hasta un nivel tal que no haya influencia de los cambios de humedad

inducidos por agentes externos
(c) Es preciso disefiar las cimentaciones superficiales en forma tal que se eviten

los efectos de las raices principales de los arboles proximos a la edificacién o

alternativamente se deben dar recomendaciones en cuanto a arborizaciéon
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4 EXCAVACIONES Y ESTABILIDAD DE TALUDES [H.5]

Un “talud” o ladera es una masa de tierra que no es plana sino que presenta una
pendiente o cambios significativos de altura. En la literatura técnica se define
como “ladera” cuando su conformacion actual tuvo como origen un proceso natural

y “talud” cuando se conformo artificialmente (Figura 4-1).

Figura 4- 1 Nomenclatura talud y ladera

Zanja de corona

Superior

Pendiente 2N
e LA,
Alfura 3

Altura del
Mivel freatico  hw

Pendiente
predominante

Altura

Altura del
Mivel fredtico  hw

Nomenclatura Talud Nomenclatura Ladera

Fuente: Jaime Suarez D

Las laderas o taludes que han permanecido estables, pueden fallar debido a
cambios topograficos, sismicos, a los flujos de agua subterranea, a los cambios en
la resistencia del suelo, la meteorizacion o a factores de tipo antrépico o natural
gue modifiquen su estado natural de estabilidad. Un talud estable puede

convertirse en un “deslizamiento”*

(Nota: del material teérico del capitulo de Excavaciones y Estabilidad de taludes se

expone un ejemplo ubicado en el anexo B)

1 DIAZ, Suarez Jaime. Deslizamiento y Estabilidad de Taludes en Zonas tropicales. Publicaciones UIS Pag 3-4
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4.1 EXCAVACIONES [H.5.1]

En el disefio de las excavaciones se consideraran los siguientes estados limite:

4.1.1 Estado limite de falla [H.5.1.2]:

La verificacion de la seguridad respecto a los estados limite de falla incluird la
revision de la estabilidad de los taludes o paredes de la excavacion con o sin
entibado y del fondo de la misma. La sobrecarga uniforme minima a considerar en
la via publica y zonas libres proximas a excavaciones temporales sera de 15 kPa
(1.5 t/m?2).

a) Estabilidad de taludes de excavacion para edificaciones [H.1.2.1]

La seguridad y estabilidad de excavaciones sin soporte se revisara tomando en
cuenta la influencia de las condiciones de presion del agua en el subsuelo asi
como la profundidad de excavacion, la inclinacion de los taludes, el riesgo de
agrietamiento en la proximidad de la corona y la presencia de grietas u otras

discontinuidades.

b) Falla de fondo [H.1.2.2]

En el caso de excavaciones en suelos sin cohesién, se analizara la estabilidad por
flujo del agua. Para reducir el peligro de fallas de este tipo, el agua freatica debera
controlarse y extraerse de la excavacion por bombeo desde carcamos, pozos
punta o pozos de alivio con nivel dinamico sustancialmente inferior al fondo de la

excavacion.

Cuando una excavaciéon se realice en una capa impermeable, la cual a su vez
descanse sobre un estrato permeable, debe considerarse que la presion del agua

en este estrato puede levantar el fondo de la excavacion. El espesor minimo hi del
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estrato impermeable que debe tenerse para evitar inestabilidad de fondo se

considerara igual a:

1
h; > (i) h,

Donde:
h,, =altura piezométrica en el lecho inferior de la capa impermeable
Yw= P€eso unitario del agua

Ym =peso unitario total del suelo entre el fondo de la excavacion y el estrato

permeable.

Cuando el espesor hi resulte insuficiente para asegurar la estabilidad con un
amplio margen de seguridad, serd necesario reducir la carga hidraulica del estrato

permeable por medio de bombeo.

En caso de usar elementos estructurales como tablestacas o muros colados en el
lugar para soportar las paredes de la excavacion, se revisara la estabilidad de
estos elementos por deslizamiento general de una masa de suelo que incluird el
elemento, por falla de fondo, y por falla estructural de los elementos que éstos

soportan.

La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas blandas a firmes se

analizara verificando que:

Pv + Z q < SuNc/FSBM
Donde:

Su= resistencia no drenada (cohesion aparente) del material bajo el fondo de la

excavacion, en condiciones no—consolidadas no— drenadas (UU)
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Nc= coeficiente de capacidad de carga que depende de la geometria de la
excavacion. Se tomara en cuenta ademas que este coeficiente puede ser afectado

por el procedimiento constructivo;
Vp= presion vertical total actuante en el suelo, a la profundidad de excavacion
> = sobrecargas superficiales

Fsem= factores de seguridad minimos de la tabla 1-1

c) Estabilidad de estructuras vecinas [H.5.1.2.3]

Las estructuras adyacentes a las excavaciones deberan reforzarse. El soporte
requerido dependera del tipo de suelo y de la magnitud y localizacion de las

cargas con respecto a la excavacion.

En caso de usar anclajes temporales para el soporte de entibados debera
demostrarse que éstas no afectaran la estabilidad ni induciran deformaciones

significativas en las cimentaciones vecinas y/o servicios publicos.

4.1.2 Estado limite de servicio [H.5.1.3]:

Los valores esperados de los movimientos verticales y horizontales en el area de
excavacion y sus alrededores deberan ser suficientemente pequefios para que no
causen dafos a las construcciones e instalaciones adyacentes ni a los servicios

publicos.

a) Expansiones instantaneas y diferidas por descarga [H.5.1.3.1]

Para estimar la magnitud de los movimientos verticales inmediatos por descarga
en el area de excavacion y en los alrededores, se recurrird a la teoria de la
elasticidad. Los movimientos diferidos se estimaran a partir de los decrementos de

esfuerzo vertical calculados aplicando también la teoria de la elasticidad.
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b) Asentamiento del terreno natural adyacente a las excavaciones
[H.5.1.3.2]

En el caso de arcillas blandas o firmes, se tomard en cuenta que los
asentamientos superficiales asociados a estas excavaciones dependen del grado
de cedencia lateral que se permita en los elementos de soporte.

Para la estimacion de los movimientos horizontales y verticales inducidos por
excavaciones entibadas en las areas vecinas, debera recurrirse a una modelacién
analitica o numérica que tome en cuenta explicitamente el procedimiento
constructivo. Estos movimientos deberan medirse en forma continua durante la
construccion para poder tomar oportunamente medidas de seguridad adicionales

en caso necesario.

4.2 ESTABILIDAD DE TALUDES EN LADERAS NATURALES O
INTERVENIDAS [H.5.2]
4.2.1 Reconocimiento:

Figura 4- 2 Nomenclatura de las diferentes partes que conforman un talud
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Fuente: Jaime Suarez D
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La investigacion de una ladera, talud o deslizamiento consiste en obtener toda la
informacion posible sobre las caracteristicas topograficas, geoldgicas, geotécnicas
y ambientales que permitan realizar un diagndéstico de los problemas lo mas
preciso posible y un disefio efectivo de su solucidbn o remediacion. Para el
propoésito de la investigacion es necesario conocer cuéles son los parametros

bésicos que afectan la estabilidad del talud o ladera y caracterizarlos plenamente

Se requiere examinar en particular tres aspectos para evaluar la estabilidad de los

taludes en términos de ingenieria:

El primer elemento consiste en definir en tres dimensiones las caracteristicas de la
masa inestable con referencia particular a las superficies de cortante y los planos

falla.

Como segundo elemento deben analizarse las propiedades y caracteristicas de
los materiales y de los elementos activadores tales como el régimen

hidrogeoldgico y los eventos sismicos.

Finalmente, es de gran importancia detectar los movimientos de, o dentro de la
masa inestable y monitorearlos (Figura 4-3). La magnitud y profundidad de las
investigaciones depende del tamafio y complejidad del talud o del deslizamiento a
estudiar. Para un deslizamiento pequefio donde las causas del movimiento son
muy evidentes o para un talud sencillo de poca altura sin problemas importantes,

se puede realizar una inspeccion de campo con un informe relativamente corto.

De otro modo, para los deslizamientos de gran magnitud o geolégicamente muy
complejos, la investigacion puede incluir gran cantidad de perforaciones,

instrumentacion y andlisis por un grupo interdisciplinario de profesionales™.

B DIAZ, Suarez Jaime. Deslizamiento y Estabilidad de Taludes en Zonas tropicales. Publicaciones UIS Pag 439
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Figura 4- 3 Detalles a analizar en un deslizamiento
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» Afloramientos de agua
» Empozamientos
Gradas

Fuente: Jaime Suarez D

4.2.2 Consideraciones generales:

Para determinar las causas y mecanismos de falla y poder cuantificar los
pardmetros que afectan la estabilidad de un talud, diagnosticar y disefiar las obras
de estabilizacion, se recomienda realizar un estudio que incluye las siguientes

etapas:
* Reconocimiento e identificacion del sitio
» Analisis de la informacion existente.

+ Estudio de las -caracteristicas superficiales del sitio que permitan la

caracterizacion topografica y geotécnica.

* Investigacion de campo que incluya sondeos, toma de muestras y ensayos “in

situ” para cuantificar los parametros del suelo.

* Investigacion de laboratorio.
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* Elaboracion del modelo conceptual de los mecanismos de las fallas actuales o

potenciales.

* Modelacién matematica utilizando software.

* Instrumentaciéon y monitoreo.

* Elaboracion del plan de manejo y disefio de obras de remediacion

Para realizar eficientemente el trabajo de investigacion, se requiere el concurso de
un grupo interdisciplinario integrado por Ingenieros Geotecnistas, Gedlogos,
Hidrologos, Forestales, Topografos, Laboratoristas o Geotecndlogos y otros
especialistas, quienes deben conformar un equipo de trabajo, en el cual es muy
importante efectuar los andlisis con una mente muy amplia, sin caer en

dogmatismos o en conclusiones simplistas.

El analisis y la evaluacion de un deslizamiento, generalmente requiere de la
experiencia del profesional encargado; sin embargo, la experiencia puede ser
mala consejera, porgue lo que ocurrié en un sitio no es necesariamente lo que

esta ocurriendo en otro sitio, asi los factores exteriores lo sugieran.

El trabajo de campo es el mas costoso y el que mejor informacion puede proveer
para un andlisis detallado, conjuntamente con el del laboratorio. En contraste, el
andlisis de la informacion y modelacion matematica o numérica es mas

econdmico.

En el caso del manejo de taludes, el planteamiento de una teoria sin
comprobacién puede conducir a errores de analisis que conducen a la escogencia
de soluciones equivocadas y en ocasiones, a provocar mayores problemas al que

se pretende remediar.
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La Sociedad de deslizamientos del Japén (1996), propuso un diagrama de flujo
para la investigacion y andlisis de deslizamiento el cual se presenta en la Figura 4-
4'°,

Figura 4- 4 Diagrama de flujo para la investigacion y analisis de deslizamientos
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deformaciones aeolégicas falla subterraneas gestecnica
horizontales
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Ewaluacion
de talud
Examen del
factor de
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de mitigacion

Anzlsis numerico
detallade de [ 1
3 estabdad ~ o Localizacion
I Construceios | i ——

Wodelo de andisis
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-4 Problema
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terminado

Fuente: Japan Landslide Society, 1996

1o DIAZ, Suarez Jaime. Deslizamiento y Estabilidad de Taludes en Zonas tropicales. Publicaciones UIS Pag
440-441
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4.2.3 Secciones de analisis [H.5.2.3]:

Para los analisis de estabilidad se requiere contar con un modelo geoldgico-
geotécnico que contenga al menos una seccion transversal del terreno que
incluya la localizacibn y caracteristicas de la edificaciones, represente
razonablemente la topografia de la superficie del talud, en dénde éste sea mas
alto o mas empinado, la distribucion de los materiales en profundidad, las
condiciones del agua subterranea y la localizacion de sobrecargas, que definan el
o los mecanismos de falla que se deban considerar para los analisis de
estabilidad.

Figura 4- 5 Ejemplo de un analisis de estabilidad de taludes

FanY

b
4

42+ = U -
Facior de Seguridad =F =244 - %, Centro de giro

Grieta de Tension |-

E.1m\‘qﬂ ‘

Elevacion (m)
=
T

Distancia en metros desde gje |, X

Fuente: Jaime Suarez D

4.2.4 Presiones de poros [H.5.2.4]:

Para el analisis y disefio de taludes, se debe evaluar el efecto del agua en la
disminucién del esfuerzo efectivo del suelo y de la resistencia al corte. Para tal
efecto, el Ingeniero Geotecnista debe aplicar una o varias de las siguientes

metodologias:
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(a) Red de flujo: necesaria en el caso en que la cabeza piezométrica no
corresponde con la superficie del nivel freético.

(b)  Nivel freatico: en el caso en que la cabeza piezométrica corresponde con la
superficie de la tabla de agua, por encontrarse esta Ultima a presion

atmosférica

(c) Ry Cociente entre presion de poros y el esfuerzo vertical total. valor puede
variar para el mismo material, dependiendo de su posicién relativa respecto
a la superficie de agua y a la superficie del terreno. Por tal motivo, se
recomienda calcular tantos valores como sean necesarios de acuerdo

con la complejidad del problema.

4.2.,5 Sismo de disefio [H.5.2.5]:

Para efectos del andlisis y disefio de taludes, se debe emplear la aceleracion
maxima del terreno, amax Obtenida bien sea de un espectro (aceleracion del
espectro de disefio para periodo cero) o por medio de andlisis de amplificacion de
onda unidimensional o bidimensional, correspondiente a los movimientos
sismicos. En caso de que el sitio objeto de andlisis haga parte de un estudio de
microzonificacion sismica aprobado, se utilizara la aceleracion maxima superficial
del terreno establecida en el espectro de disefio respectivo. El coeficiente sismico
de disefio para andlisis seudoestatico de taludes KST tiene valor inferior o igual al
de amax y se admiten los siguientes valores minimos de Kst/amax, dependiendo

del tipo de material térreo (reforzado o no) y del tipo de andlisis.
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Tabla 4- 1 -Valores de KST/amax Minimos para Andlisis Seudoestatico de Taludes

Material KsT Analisis de Amplificacion
Minimo
amax
Suelos, enrocados y macizos rocosos muy 0.80 _
fracturados (RQD < 50%) ) Ninguno
Macizos rocosos (RQD > 50%) 1.00 Ninguno
0.67 Amplificacién de onda unidimensional en
Todos los materiales térreos : dos columnas y promediar
Todos los materiales térreos 0.50 Amplificacion de onda bidimensional

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

4.2.6 Metodologia [H.5.2.6]:

Debe utilizarse un método de calculo y analisis de reconocida validez y aplicacion,
proporcionado a la magnitud del problema potencial y a las consecuencias en

pérdidas de vidas y econdmicas en caso de falla del talud

4.2.7 Factores de seguridad [H.5.2.7]:

Se usaran los de la tabla 1-1
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5 ESTRUCTURAS DE CONTENCION [H.6]

Las estructuras de contencidn proporcionan soporte lateral, temporal o
permanente, a taludes verticales o cuasi verticales de suelo, enrocado o macizos

rocosos muy fracturados o con discontinuidades desfavorables.

Las estructuras de contencion pueden ser muros de gravedad (en mamposteria,
concreto ciclépeo, tierra reforzada, gaviones, o cribas), muros en voladizo (con o
sin contrafuertes), tablestacas, pantallas atirantadas y estructuras entibadas.
(Nota: del material tedrico del capitulo de Estructuras de contencién se expone dos

ejemplos ubicados en el anexo C)

Figura 5- 1 Estructuras de contencion

= £

Ladnllo o Mamposteria Muro de gravedad

4 Contrafuerts

5

Mure en gaviones

Refuerzo de Larguero Travesafio Revestimients
CONCNE D o -
Llzves
- Tewera reforzada
Concreto Cancrslo con contraluertis Muro Criba
Bl a—, Ancho
vertical /“f,a’
Alura H
0 crm
Confguracidn del Mura Configuracidn del Muro de
de enrocado aito enrocado pequodio

Fuente: Jaime Suarez D
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5.1 DIMENSIONAMIENTO

Al diseflar muros de retencidn, un ingeniero debe suponer algunas de las
dimensiones, lo que se llama proporciona-miento, que permita al ingeniero revisar
las secciones de prueba por estabilidad. Si las revisiones por estabilidad dan
resultados no deseados, las secciones se cambian y vuelven a revisarse. (Figura
5-2) muestra las proporciones generales de varias componentes de muros de

retencion?’.

Figura 5- 2 Dimensionamiento

0.3 m

min
0.02

Cuerpo

0.12 a R
0.17 H Fo.1H .

| P e 1
0.5a0.7H —| }70,530‘7H 4‘T

Fuente: Brajas M. Das

0.12a
}_0‘17'H-|

5.2 CONSIDERACIONES DE DISENO [H.6.3]

En el disefio de estructuras de contencion se deben tener en cuenta las
condiciones externas a que puede estar sometida, tales como las sobrecargas por
otras estructuras, los procesos de construccién, las presiones hidrostaticas, las
cargas de anclaje, las cargas de trafico, las caracteristicas del relleno, el sistema
de drenaje, procesos de socavacion o de oleaje (en vecindad de cuerpos de

agua), efectos sismicos y efectos de temperatura. También debe tenerse en

7 DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
Thomson Editores S.A Pag 389
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cuenta el tiempo de servicio esperado de la estructura.

Estas estructuras deberan disefiarse de tal forma que no se rebasen los siguientes
estados limite de falla: volteo, desplazamiento del muro, falla de la cimentacion del
mismo o del talud que lo soporta, o bien rotura estructural. Ademas, se revisaran
los estados limite de servicio, como asentamiento, giro o deformacion excesiva del

muro.

5.3 EMPUJES POR CARGAS EXTERNAS [H.6.6]

Los empujes resultantes de cargas externas, tales como sobrecargas en la parte
superior del muro, cargas de compactacién, cargas vivas temporales o
permanentes, deben considerarse por separado de acuerdo con la incidencia

sobre el muro que se calcula.

a) Presion lateral de tierra por sobrecarga®®

En varios casos, la teoria de la elasticidad se usa para determinar la presion
lateral de la tierra sobre las estructuras de retencién causada por varios tipos de
sobrecargas, tales como una carga en lineal (figura 5-3) y una carga de franja
(figura 5-4).

De acuerdo con la teoria de elasticidad, el esfuerzo a cualquier profundidad, z,
sobre una estructura de retencion causada por una carga en linea de intensidad

g/longitud unitaria (figura 5-3) se expresa por:

__4q ab

=4 * m Para a>0.4

o

'® DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacion. Cuarta Edicion. México D.F.: International
Thomson Editores S.A Pag 363
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q 0.203b
g = *

T H  (0164b2)2 Para b<0.4

Donde:
o = esfuerzo horizontal a la profundidad z = bH
(Significado de los términos a 'y b en la figura 5-3)

La figura 5-4 muestra una carga de franja con una intensidad de g/area unitaria
localizada a una distancia b’ desde un muro de altura H. con base a la teoria de
elasticidad, el esfuerzo horizontal, o, a cualquier profundidad z sobre una

estructura de retencion es:

Los angulos a 'y B8 se definen en la figura 5-4

2q
Ao = — (B — senf cos 2a)

Figura 5- 3 Presion lateral de tierra por carga puntual

Carga de linea
‘qﬂongnud unitaria

"]

z=bH

S

Fuente: Brajas M. Das
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Figura 5- 4 Presion lateral de tierra por carga distribuida

b e
q/area unitaria

Fuente: Brajas M. Das

La fuerza total por unidad de longitud (P) debida Unicamente a la carga de franja

(Jarquio, 1981) se expresa como:

P = 5o H(6; — 6,)]

b!
— -1
6, = tan <H)

_ 1 a+b
6, = tan < T

Donde:

54 EMPUJES DEBIDOS AL AGUA [H.6.5]

Los empujes debidos al agua subterrdnea deben minimizarse en lo posible,
mediante el empleo de obras adecuadas de drenaje y despresurizacion. Sin
embargo, cuando esto no es posible, deben sumarse a los empujes de tierras. Los

muros de contencion deberan siempre dotarse de un sistema de filtros y drenajes
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colocados atras del muro. Estos dispositivos deberan disefiarse para evitar el
arrastre de materiales provenientes del relleno y para buscar una conduccién

eficiente del agua infiltrada, sin generacion de presiones de agua significativas.

55 PRESION DE TIERRAS [H.6.4]

La presion que las tierras ejercen sobre la estructura que las contiene mantiene una
estrecha interaccion entre una y otro. Depende, en términos generales del

desplazamiento del conjunto, asi:

Figura 5- 5 Presion lateral de tierra sobre un muro de retencion

Ok (en reposn|

L falla del
i suelo
Altura = H | {::

Altura = H Altura = H

Fuente: Brajas M. Das
a) Si el muro esté restringido contra el movimiento (figura 5-5 a ), la presion
lateral de tierra sobre el muro a cualquier profundidad se llama presién en la

tierra de reposo
b) Si el muro se inclina con respecto al suelo retenido (figura 5-5 b) con suficiente
inclinacion del muro, falla una cufia triangular del suelo detras del muro. La

presién disminuye hasta un minimo que se denomina como el estado activo

c) Si el muro empujado hacia el suelo retenido (figura 5-5 c) la presion sube
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hasta un maximo que se denomina como el estado pasivo™®.

Si el desplazamiento del muro es vertical o implica un giro sobre la base, su
distribucion debe ser lineal o similar a la hidrostatica; si el giro se efectta alrededor
del extremo superior del muro, la distribucion debe adoptar una forma curvilinea.
Los desplazamientos relativos se presentan en la figura 5-6 y se cuantifican en la
tabla 5-1.

Figura 5- 6 Variacion del coeficiente de presion de tierras, k, con el desplazamiento

Estado Activo -e——m Estado Pasivo

10

Material denso

0.&

I
!
¥

- |

v

e

/

-

>

o=
Material suslo
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l
Material suetto
N

Coeficients de presion de tierras, K

p——

—

0.1

Material denso

o]

™~/

-0.005

-0.004 0003 -0.002 -0.001

o 0.001

0062 0003 0.004 0.005

Rotacion del muro, yMH

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

Tabla 5- 1 Movimiento horizontal en el muro de contencion conducente a los estados activos y pasivos

Tipo de suelo Estado activo Estado pasivo
Granular denso 0.001 H 0.020 H
Granular suelto 0.004 H 0.060 H
Cohesivo firme 0.010 H 0.020 H
Cohesivo blando 0.020H 0.040 H

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

' DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacidn. Cuarta Edicion. México D.F.: International
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Figura 5- 7 Naturaleza de la variacion de la presion lateral a una cierta profundidad
Ty

________ > T { pasiva)
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? gueltaa 0.05
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I
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|
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I

1

I

[
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: Ty (sctiva) [ = = =——————
1

Fuente: Brajas M. Das

5.5.1 Coeficiente de presion lateral de tierras [H.6.4.1]:

Se define como la relacién entre el esfuerzo efectivo horizontal y el esfuerzo

efectivo vertical en cualquier punto dentro de la masa del suelo asi que:

Op
Kh = -
O—U

5.5.2 Empuje lateral de tierras [H.6.4.2]:

Se define como la fuerza lateral ejercida por el suelo y se define como:

p;l = Z Kyo',Ah

5.5.3 Estado en reposo® [H.6.4.3]:

En la figura 5-8 es un muro vertical de altura H, que retiene un suelo de peso

especifico y.

® DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
Thomson Editores S.A Pag 335
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Figura 5- 8 Presion de la tierra en reposo

q
K, q
@
® P,
\ T P,
- 7, T
H/2 z
H/3 _l_
44
f—K, (g + yH)—]
(b)

Fuente: Brajas M. Das

Una carga uniformemente distribuida de q / area unitaria, es también aplicada a la

superficie de terreno. La resistencia cortante, s, del suelo es:
S=c+ o'tan¢g
Donde:
o’=esfuerzo normal efectivo
¢ = cohesion
¢=angulo de friccion
Cualquier profundidad z debajo de la superficie del terreno, el esfuerzo vertical es:
oy=q+vyZ

Si el muro esta en reposo y no se permite que se mueva respecto a la masa del

suelo (es decir, la deformacién es nula), la presion lateral a una profundidad z es:

on=Ko o',+u
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Donde:

U= presion de poro, Ko= coeficiente de presion de la tierra en reposo

a) Suelo normalmente consolidado [H.6.4.3.1]

Es este caso Kon=K, lo cual quiere decir que la presion horizontal de tierras es

igual ala preSién en reposo
Ko=1- (p, = ,3
sen
0 0_11

Donde:
0’3 = esfuerzo efectivo secundario o menor
0’1 = esfuerzo efectivo principal

Para arcilla normalmente consolidadas, el coeficiente de presion de tierras en

reposo se aproxima (Brooker y Ireland, 1965) por

Ky = 0.95 — seng’

Donde:

@’ = angulo de friccion drenado

Con base en los resultados experimentales de Brooker y Ireland, el valor de Ky
para arcillas normalmente consolidadas es aproximado en relacién con el indice
de plasticidad (PI)

Ko=0.4+0.007(PI) (para Pl entre 0 y 40)

Ko=0.64+0.001(PI) (para Pl entre 40 y 80)
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b) Suelo pre consolidado [H.6.4.3.2]

Cuando el suelo esta pre consolidado este coeficiente debe evaluarse como se

indica a continuacion:

K, = (1 — sin@)RSC" ¥’

Donde:

RSC: relacion de sobre consolidacion

Mayne y Kulhawy (1982) analizaron los resultados de 171 suelos diferentes
probados en el laboratorio. Con base en este estudio, ellos propusieron una

relacion empirica general para estimar la magnitud de Ky para arenas y arcillas:

OCR 3( OCR >

- 44— —
OCR(l_Sm 2 4 OCRméx

max

Ky = (1 —sin @)

Donde:
OCR: Tasa de pre consolidacién presente

OCRmax: Tasa de pre consolidacion maxima

C) Terreno inclinado [H.6.4.3.3]

Cuando el terreno por contener no es horizontal sino que posee una inclinacion S,

este valor se convierte en:

K, = (1 —sin@)RSCEM ) ("1 — sin )

147



Donde:
RSC: relacion de sobre consolidacion

B: debe tomarse con su signo (+ hacia arriba y — hacia abajo) y valida para |B|<¢’

5.5.4 Estado activo® [H.6.4.4]:

El estado activo se identifica con un desplazamiento menor del muro en el
sentido contrario al del banco de tierra que contiene. El valor del coeficiente activo

de presion de tierras es entonces, KA.

a) Presion activa de Rankine:

* Si el relleno de un muro sin friccion es un suelo granular (c=0) y se eleva con
angulo a con respecto a la horizontal (figura 5-9), el coeficiente presién activa de la

tierra, Ka, se expresa en la forma

cosa — +/cosa — cos2¢

K, = cosa
cosa + 1/cos2a — cos?d

Donde:

¢ = angulo de friccién del suelo

a= angulo de elevacion del terreno

A cualquier profundidad z, la presion activa de Rankine se expresa como:
0, =yZKa

La fuerza total por unidad de de longitud del muro es

21 DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
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Figura 5- 9 Presion activa de tierra (Rankine)

Fuente: Brajas M. Das

La direccion de la fuerza resultante, P, esta inclinada un angulo a con la horizontal

y cruza el muro a una distancia de H/3 desde la base del muro

b) Presion activa de Coulomb:

Coulomb propuso una teoria para calcular la presion de tierra sobre un muro de

retencion con relleno granular, teniendo en cuenta la friccion del muro.

149



Figura 5- 10 Presion activa de coulomb

Fuente: Brajas M. Das

1 2
By :EVH K,

Ka=coeficiente de presion activa de coulomb

sen®(¢p + B)

sen(¢ + 6)sen(¢p — a)
sen(f — 6)sen(a + )

sen?f sen(B —6) |1+

Donde:

¢ = angulo de friccion del suelo
a= angulo de elevacion del terreno
o0=angulo de friccion entre el suelo de relleno y la pantalla del muro

B= &ngulo de inclinacion de la cara interna de la pantalla con la horizontal
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5.5.5 Estado pasivo [H.6.4.5]:

El estado pasivo se identifica con la resistencia del banco de tierra cuando es
empujado por el muro; al contrario del caso activo, en este caso el desplazamiento
es considerablemente mayor. El valor del coeficiente pasivo de presidn de tierras es

entonces Kp,

a) Presion pasiva de Rankine?®

* Para un muro de retencién vertical sin friccion con un relleno granular (c=0)
(figura 5-9), la presién pasiva de Rankine a cualquier profundidad se determina de

manera similar a como se hizo en el caso de presion activa

o, = YHK,
Y la fuerza pasiva
1 2
P, = EyH K,

cosa + \/cos?a — cos’¢

Ky

= cosa

cosa —/cos?a — cos?¢

Donde:

a: angulo de inclinacién del terreno con respecto a la horizontal

¢: angulo de friccion del suelo

> DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
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b) Presion pasiva de Coulomb

1 2
Pp = EVH Kp

Kp=coeficiente de presion pasiva de coulomb

sen*(B — ¢)
K, = 2

sen(¢ + 6)sen(¢ + a)
sen’f sen(f +6) |1 - Jsen(/} +8)sen(a + B)

Figura 5- 11 Presion pasiva de coulomb

Fuente: Brajas M. Das
Donde:
¢= angulo de friccién interna del suelo de relleno
B= angulo de inclinacion de la cara interna de la pantalla con la horizontal
0= angulo de friccion entre el suelo de relleno y la pantalla del muro

a= angulo de inclinacion del relleno superior
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5.6 EMPUJES SISMICOS [H.6.8]

Se deben incluir los empujes originados por efectos sismicos, mediante métodos
de reconocida aceptacion técnica y las consideraciones de acuerdo con las

zonas de amenaza sismica del numeral A.2.3 de la NSR 10.

a) Presion activa de tierra para condiciones sismicas®

La presion activa de coulomb se extiende para tomar en cuenta la fuerza generada
por un sismo. La figura 5-12 muestra una condiciébn de presion activa con un

relleno granular (c=0)

componente horizontal de la aceleracion del sisimo

h =

aceleracion debidad a la gravedad, g

componente vertical de la aceleracién del sisimo
v =

aceleracion debidad a la gravedad, g

La relaciobn para la fuerza activa por unidad de longitud del muro (Pg) se
determina como:

1
Pae = EYHZ(]- - Kv)Kae

Donde:

Kae= coeficiente de la presion activa de la tierra
¢= angulo de friccién interna del suelo de relleno
B= angulo de inclinacion de la cara interna de la pantalla con la horizontal

0= angulo de friccion entre el suelo de relleno y la pantalla del muro

> DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
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a= angulo de inclinacion del relleno superior
Kh: aceleracién horizontal del terreno debido al sismo

Kv: aceleracion vertical del terreno debido al sismo

sen(¢p + B —0")
Kae = 5
sen(dp + 8)sen(dp — 6" — a)
sen( — & — 0")sen(a + B)

cosB'sen?f sen(Bp—0 —8) 1+

, K
0 =tan‘1[ h ]

1-K,

Figura 5- 12 Presion activa condiciones sismicas

Relleno
Granular

Fuente: Brajas M. Das

A la ecuacion
1 2
Pae = EVH (1 - Kv)Kae

Se le conoce como la solucion Mononobe Okabe el procedimiento siguiente se
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usa para obtener la localizacion de la fuerza resultante Pae:

e Calcular Pae

e Calcular Pa

e Calcular APae= Pae — Pa

e Suponer que Pa actla a una distancia H/3 desde el fondo del muro

e Suponer que APae actua a una distancia 0.6H desde el fondo del muro

e Calcular la localizacion de la resultante con la expresion

0.6H % AP,, +9p,

3
7 =
Pae

5.7 ESTADOS LIMITES [H.6.2]

5.7.1 Estado limite de falla [H.6.2.1]:

Los estados limite de falla que se deben considerar para un muro seran la rotura
estructural, las deformaciones de la estructura, el volteo, la falla por capacidad de
carga, la pérdida de apoyo por erosiéon del terreno, el deslizamiento horizontal de
la base del mismo bajo el efecto del empuje del suelo y, en su caso, la

inestabilidad general del talud en el que se encuentre desplantado el muro.

5.7.2 Estado limite de Servicio [H.6.2.2]:

Cuando las deformaciones del sistema de contencion afecten el funcionamiento
de estructuras vecinas o0 generen procesos de falla en otras estructuras, se

denomina estado limite de servicio
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5.8 CAPACIDAD ANTE FALLA [H.6.7]

Debe verificarse la estabilidad al deslizamiento, la estabilidad al volcamiento, la
capacidad portante del suelo de apoyo, la estabilidad general del conjunto
terreno-estructura de contencion y la estabilidad propia intrinseca de la estructura

de contencion
En el caso de muros de gravedad o muros en voladizo:

(a) La base del muro debera desplantarse cuando menos a 1 m bajo la superficie
del terreno enfrente del muro y debajo de la zona de cambios volumétricos
estacionales y de rellenos.

(b) La estabilidad contra deslizamiento deberd ser garantizada sin tomar en
cuenta el empuje pasivo que puede movilizarse frente al pie del muro. Si no es
suficiente la resistencia al desplazamiento, se podra emplear uno o varios de
los siguientes procedimientos: (1) cambiar la inclinacion de la base del muro
colocandola hacia adentro, (2) aumentar la rugosidad en el contacto muro-
suelo, (3) colocar dentellones reforzados, (4) anclar o pilotear el muro, (5)
profundizar la base del muro o (6) ampliar la base del mismo.

(c) La capacidad de carga en la base del muro se debera revisar por los métodos

indicados en las presentes manual para cimentaciones superficiales

5.6.1 Revisiones por estabilidad:

Para revisar la estabilidad de un muro de retencion, son necesarios los siguientes

pasos

e Revision por volteo respecto a la punta

e Revision por falla de deslizamiento a lo largo de la base
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¢ Reuvision por falla de capacidad de carga de la base

Se describe el procedimiento para revisar el volteo y deslizamiento asi como la

falla por capacidad de carga

a) Revisién por volteo?

El factor de seguridad contra volteo respecto a la punta, es decir con respecto al

punto C en la figura 5-13 se expresa como:

Figura 5- 13 Revision por volteo

A_—

Pa

Qzlén

| B |
Fuente: Brajas M. Das

M,

FSvolteo = m

> M, =suma de los momentos de las fuerzas que tienden a voltear el muro

respecto al punto C

Y Mg=suma de los momentos de las fuerzas que tienden a resistir el volteo

respecto al punto C

** DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International
Thomson Editores S.A Pag 392
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b) Revisién por deslizamiento a lo largo de la base ?°

Figura 5- 14 Revision por Deslizamiento

Pp

Fuente: Brajas M. Das

El factor de seguridad contra el deslizamiento se expresa por la ecuacion
SFy

FSgestizamiento = SF,

Donde:

Y. Fr- = suma de fuerzas horizontales resistentes

Y. F4 = suma de fuerzas las fuerzas horizontales de empuje
Y. Fr- =Y F,*tan¢ + B*C, + Pp

Y. F, = Suma de las fuerzas verticales

B= Base de el muro

C= Cohesién

> DAS, Brajas M. Principios de Ingenieria de Cimentacién. Cuarta Edicién. México D.F.: International

Thomson Editores S.A Pag 398
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Pp= Presion pasiva

¢é=angulo de friccion entre el suelo y la base
Y F4=Pa*Coseno (a)

Pa= Presiona activa

a= angulo de inclinacién del relleno

C) Revisién de la falla por capacidad de apoyo

Figura 5- 15 Revision por capacidad de apoyo
_,—o—'—'_'-'_'_'_'_'_'-

¥l
ol

C1

Ph=PaCOSa

qmax:qpunta? gmin=qtalén

y ——

Fuente: Brajas M. Das

La presion vertical, tal como es transmitida al suelo por la losa de base del muro
de retencion, debe revisarse contra la capacidad de carga ultima del suelo. La
naturaleza de la variacion de la presion vertical transmitida por la losa de base al
suelo se muestra en la figura 5-15 Note que Opunta Y Caion SON las presiones

maximas y minimas que ocurren en los extremos de las secciones de la punta y el
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talon, respectivamente

Note que los valores YMr y > Mo fueron previamente determinados. Considere
qgue la linea de accion de la resultante, R, cruza la losa de la base en E; como

muestra la figura 5-15 la distancia CE es entonces

CE—X—MV
I X 74

Por consiguiente la excentricidad de la resultante, R, se expresa como:

_ Bk
€= 3

Las presiones bajo la losa de base se determinan usando

2V 6, 2V 6,
Qmax = Qpunta = ? (1 + E) Qmin = Ytalon = & (1 - _>

Note que ) V incluye el peso del suelo, cuando el valor de la excentricidad, e, es
B . ) - .z
mayor que =, Qmin resulta negativa entonces se tendra algun esfuerzo de tension

en el extremo de la seccion del talon; el esfuerzo no es deseable porque la
resistencia a tensién del suelo es muy pequefia. Si el andlisis de un disefo

muestra que e>B/6, el disefio debe rehacerse y determinar nuevas dimensiones
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5.9 FACTORES DE SEGURIDAD INDIRECTOS [H.6.9]

Los valores del factor de seguridad indirecto para las diversas verificaciones de

comportamiento, como minimo, los indicados en la tabla 5-2.

Tabla 5- 2 Factores de seguridad indirectos minimos

Condicion Construccién|Estéatico| Sismo Seycjo
estatico
Deslizamiento 1.6 1.60 Disefio 1.05
Volcamiento: el que resulte mas critico de
Momento Resistente/ Momento Actuante « 3.00 + 3.00 | Disefio +2.00
Excentricidad en el sentido del momento (e/B) <1/6 < 1/6 | Disefo < 1/4
Capacidad portante Iguales a los de la Tabla H.4.1
Estabilidad Intrinseca  materiales  térreos Iguales a los de la Tabla H.2.1

(reforzados o0 no)
Estabilidad Intrinseca materiales manufacturados| Segun material (Concreto-Titulo C; Madera-

Titulo G; etc.)

Estabilidad general del sistema: Disefio
Permanente o de Larga duracion ( > 6 meses) 1.20 1.50 50% 1.05
Temporal o de Corta duracion ( < 6 meses) 1.20 1.30 de 1.00

Laderas adyacentes (Zona de influencia > 2.5H) 1.2 1.50 | Disefio 1.05

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccién Sismo Resistente NSR-10 TITULO
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6 LA LICUACION Y LOS FENOMENOS RELACIONADOS

La licuacion se define como la transformacion de un material granular de un
estado sdlido a un estado licuado como consecuencia del incremento de la presion

de agua de poros.

La causa mas dramatica de dafios a edificaciones y obras civiles durante un
terremoto es el fendmeno licuacion, el cual es un proceso en el cual el suelo
cambia de un material firme a un material viscoso semi-liquido y bajo condiciones
similares a una arena movediza. La licuacién ocurre cuando suelos arenosos son
sometidos a vibracion, por lo tanto, cuando un estrato de suelo se licua y empieza
a fluir por la accion del terremoto, éste no es capaz de soportar el peso de
cualquier suelo o estructura encima de él, debido a esto, es posible que ocurran
una serie de efectos, algunos catastréficos, como: deslizamientos, flujos,
hundimiento o inclinacion de edificaciones, volcanes de arena, asentamientos
diferenciales, etc?®. (Nota: del material teérico del capitulo La licuacién y fenémenos

relacionados se expone un ejemplo ubicado en el anexo D)

6.1 DESCRIPCION DEL FENOMENO:

Para comprender el fenémeno de licuacibn es importante reconocer las
condiciones que existen en un suelo antes de un sismo. En las Figuras 6-1 a) y b)
se presenta una vista esquematica de un suelo, como se puede observar cada
particula est4 en contacto con un niumero de particulas vecinas estas producen
fuerzas de contacto entre ellas, estas fuerzas son las que mantienen en su lugar a

las particulas y proporcionan al suelo su resistencia.

2 Denys Parra Murrugarra. Licuacidn de Suelos y Resistencia Ciclica, Profesor Asociado FIC-UNI, Ingeniero de
Proyectos Vector Pert S.A.C.
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Figura 6- 1 Representacion de particulas en un depdsito de suelo.

La altura de la columna en azul a la derecha representa el nivel de la presién de agua de poros en el suelo.

a) b)
Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA

Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc

La licuacion ocurre cuando la estructura de una arena suelta saturada se altera
deteriorandose debido a la aplicacibn de una carga violenta. Al deteriorarse la
estructura, las particulas que se encuentran empaquetadas comienzan a moverse
libremente con la finalidad de conformar una estructura mas densa. En un
terremoto, sin embargo, no hay tiempo suficiente para que el agua contenida en
los poros del suelo sea expulsada. Esto esta acompafado de un incremento en la
presibn de agua la cual reduce la fuerza de contacto entre las particulas
individuales del suelo, tanto que la estructura de suelo comienza a ablandarse y a

perder resistencia.

En la Figura 6-2, se observa como las fuerzas de contacto son pequefias debido a
las altas presiones de agua. En un caso extremo, la presion de agua de poros
puede llegar a ser tan alta que muchas particulas de suelo pierden contacto una
con la otra, en tales casos, el suelo tendra muy poca resistencia, y se comportara

mas como un liquido que como un solido.
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Figura 6- 2 Las fuerzas de contacto disminuyen debido a las altas presiones de agua

Contact
Force

Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA
Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc.
La licuacion ocurre en suelos saturados, esto es, suelos en los cuales el espacio
entre las particulas individuales esta completamente lleno de agua. Antes de un
terremoto, la presion de agua es relativamente baja. Sin embargo, la sacudida del
terremoto puede ocasionar el incremento de la presién de poros hasta el punto
donde las particulas del suelo puedan moverse facilmente una respecto a la otra.
El sacudimiento sismico frecuentemente ocasiona el incremento de la presion de
agua, pero actividades relacionadas con la construccion, tales como las voladuras,

pueden también ocasionar el incremento de la presion de agua.

Cuando ocurre la licuacion, la resistencia del suelo decrece y se reduce la

capacidad del depdsito para soportar las cimentaciones de edificios y puentes.
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Fotografia 6- 1 Terremoto de Niigata

16 de Junio de 1964 tuvo una magnitud de 7.5 en escala de Richter y ocasion6 dafio severo a muchas
estructuras en Niigata. La destruccion se observo en aquellos edificios que fueron cimentados sobre depdsitos
de suelo sueltos

Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA
Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc.

Fotografia 6- 2 Desplazamiento lateral

Ocasioné un movimiento lateral en la cimentaciéon del puente Showa, tanto que los tramos entre los apoyos
fueron sacados de lugar y por lo tanto trajo consigo el colapso

Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA
Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc.
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6.2 FENOMENOS RELACIONADO [H.7.4]:

6.2.1 Licuacion de flujo [H.7.4.1]:

Se define como un estado de movimiento catastrofico donde el esfuerzo cortante
estatico es superior a la resistencia correlativa del suelo en su condicion licuada.
Cuando sobreviene el movimiento sismico, este actia como un disparador y en
adelante las grandes deformaciones generadas son el producto del estado de

esfuerzos estaticos.

Las fallas debido al flujo por licuacion se caracterizan cominmente por grandes y

rapidos movimientos los cuales pueden producir efectos desastrosos.

El desprendimiento de tierra en el terremoto de Alaska de 1964, el cual fue
provocado por la licuacion de lentes de arenas en un area deslizada de 52.6 Ha,

es un ejemplo de flujo por licuacién, como se ilustra en la Foto 6-3.

Fotografia 6- 3 Terremoto de magnitud Ms=9.2

Golped Prince William Sound y causé severos dafios en forma de desprendimiento de tierra y licuacion

Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA
Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc
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La presa Sheffield sufrio una falla por flujo provocado por el terremoto de Santa
Béarbara en 1925 (ver Foto 6-4). Una seccion de 90 metros (de los 220 metros de
longitud de la presa) se desplaz6 mas de 30 metros. La presa consistia
principalmente de arenas limosas y limos arenosos. Como estos casos historicos
de falla por flujo, se pueden involucrar el flujo de volimenes considerables de

material que experimentan grandes movimientos

Fotografia 6- 4 Falla de la presa Sheffield durante el terremoto de Santa Barbara en 1925.

Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA
Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc.

6.2.2 Volcanes de arena [H.7.4.3]:

Es un fendmeno que frecuentemente acompafa la ocurrencia de la licuacion, este
flujo puede ocurrir durante la ocurrencia del terremoto como también después de
éste. Si el flujo de agua de poros asciende lo suficientemente rapido, puede llevar
particulas de arena hasta la superficie donde se depositan formando volcanes de

arena o ebulliciones de arena?’.

7 Denys Parra Murrugarra. Licuacion de Suelos y Resistencia Ciclica, Profesor Asociado FIC-UNI, Ingeniero de
Proyectos Vector Pert S.A.C.
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Fotografia 6- 5 volcanes de arena como evidencia de la ocurrencia de licuacion

Fuente: LICUACION DE SUELOS Y RESISTENCIA CICLICA
Denys Parra Murrugarra, Ingeniero Civil, M.Sc.

6.2.3 Movilidad ciclica [H.7.4.2]:

La Movilidad Ciclica es un fenébmeno de licuacién provocado por una carga ciclica,
ocurre en depoésitos de suelo con esfuerzos de corte estaticos menores que la
resistencia del suelo. Las deformaciones debido a la movilidad ciclica se
incrementan porque los esfuerzos estaticos y dindmicos subsisten durante un
terremoto. El desplazamiento lateral, es un resultado comun de la movilidad
ciclica, puede ocurrir sobre terrenos suavemente inclinados y en terrenos llanos

cercados por rios y lagunas®.

6.3 SUSCEPTIBILIDAD A LA LICUACION [H.7.4.4]:

No todos los suelos son licuables se conforma una lista de caracteristicas del
suelo y de su circunstancia, que conducen a que sean susceptibles a la licuacion:

(a) La edad geoldgica es determinante: suelos del Holoceno son mas susceptibles
que los del Pleistoceno y la licuacién de depdsitos de edades anteriores no es

comun.

8 Denys Parra Murrugarra. Licuacion de Suelos y Resistencia Ciclica, Profesor Asociado FIC-UNI, Ingeniero de
Proyectos Vector Pert S.A.C.

168



(b)

()

(d)

(€)

(f)

(@)

(h)

El depdsito de suelo debe estar saturado, o cerca de la saturaciéon, para que

ocurra la licuacion.

Depésitos fluviales, coluviales, granulares, edlicos, saturados son susceptibles

de licuacion.

Los depdsitos de abanicos aluviales, planicies aluviales, playas, terrazas y

estuarios.

Son muy susceptibles a la licuacion las arenas finas y arenas limosas,
relativamente uniformes, con densidad suelta y media. Generalmente se
producen grandes deformaciones del terreno y de las estructuras apoyadas, y

pueden formar volcanes de arena en superficie.

Los depdsitos bien gradados con tamafios hasta de gravas, gravas arenosas y
gravas areno-limosas, son menos susceptibles a licuacion, pero deben
verificarse.

Los limos, limos arcillosos y arcillas limosas, de baja plasticidad y con la
humedad natural cercana al limite liquido, también son susceptibles de

presentar licuacion o falla ciclica.

Suelos con particulas redondeadas, son mas susceptibles que suelos con

particulas angulares.
Cuando el depdsito esta en condicion seca o con bajo grado de saturacion, se

genera un proceso de densificacion con las consecuentes deformaciones

permanentes del terreno y estructuras apoyadas en él.
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6.4 METODOS DE EVALUACION DEL POTENCIAL DE LICUACION

6.4.1 Modelos Fisicos

Estos métodos requieren del uso de centrifugas o tablas vibradoras para simular la
carga sismica bajo condiciones de contorno bien definidas. El suelo utilizado en el
modelo es remoldeado para representar diferentes densidades y condiciones
geométricas. A causa de las dificultades en conseguir un modelo con las mismas
condiciones del sitio, los modelos fisicos rara vez se utilizan para estudiar la
resistencia a la licuacion de un sitio especifico. Sin embargo, los modelos fisicos
son valiosos para analizar y entender el comportamiento generalizado del suelo y
para evaluar la validez de modelos constitutivos bajo condiciones de contorno bien

definidas.

6.4.2 Métodos simplificados

El Procedimiento Simplificado, en que se calculan dos variables sismicas
primarias tales como: a) la excitacién sismica de la capa de suelo, expresada en
términos de la relacion de esfuerzos ciclicos promedios (CSR = 1, / 0\0); Y b) la
capacidad de la capa de suelo para resistir la licuacion, en términos de la relacién

de resistencia a la licuacion.

Tay Ag Oy
—— = CSR = 0.65*—g*—,*rd
Ovo g Ovo

Donde: ag es la maxima aceleracion que se espera en el lugar, g es la aceleracion
de la gravedad (tabla 6-1); oy, Y 0o SON los esfuerzos verticales total y efectivo; y
rd es el factor de reduccion de esfuerzos, el cual varia ampliamente con la

profundidad dependiendo del perfil de suelos tal como sigue:
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Fuente: Tupak Obando, Metodologia y técnicas para la Cuantificacion del potencial de licuacion en suelos sujetos a

rd =1-0,00765*z Si z <9,15;

rd =1,174-0,0265*z si 9,15<z < 23;
rd =1,774-0,008*z Si 23<z <30;
rd =0,5 Si z >30.

Dado en metros

Figura 6- 3 Factor rd vs profundidad
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El Procedimiento
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sido verificado con */
. datos historicos e

solicitaciones dinamicas
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Tabla 6- 1 Amenaza sismica (amax/g)

Asociado en mapas de

Mayor valor entre Aa las figuras A.2.3-2 y Arr,1en.aza
y Av A.2.3-3 a Region N° Sismica
0.50 10 Alta
0.45 9 Alta
0.40 8 Alta
0.35 7 Alta
0.30 6 Alta
0.25 5 Alta
0.20 4 Intermedia
0.15 3 Intermedia
0.10 2 Baja
0.05 1 Baja

Fuente: Reglamento Colombiano de Construccién Sismo Resistente NSR-10 TITULO H

Dadas las dificultades para obtener muestras inalteradas de los depdsitos de
suelos licuables, en la practica se usan procedimientos in situ para evaluar la
capacidad de los suelos arenosos para resistir la licuacion: a) penetracion
estandar (SPT); b) penetracién con cono (CPT); c) velocidad de ondas de corte
(vs); y d) penetracion Becker en gravas (BPT). Para asegurar una adecuada
definicion de la estratigrafia y una evaluacién consistente de la resistencia a la
licuacion, en cada sitio se debe llevar a cabo dos o méas de los procedimientos
indicados. Por varias ventajas, los procedimientos que mas se llevan a cabo son el
SPT y algunas veces las mediciones de Vs. Para determinar la resistencia a la
licuacion de los suelos arenosos, la relacion CSR se compara con la relacién
CRR.

Fs=CRR/CSR

Donde CRR (Cyclic Resistance Ratio) indica la resistencia del terreno a los
esfuerzos de corte ciclico y CSR (Cyclic Stress Ratio) la solicitacion de corte

maxima producida por el sismo.
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Figura 6- 4 Curvas de la relacion CRR para diferentes contenidos de finos y Mw = 7.5

0.6 -
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Fuente: Tupak Obando, Metodologia y técnicas para la Cuantificacion del potencial de licuacién en suelos sujetos a
solicitaciones dinamicas

Los métodos simplificados propuestos se diferencian de entre ellos sobre todo

para el modo con el cual se obtiene CRR, la resistencia a la licuacion.

Algunos métodos simplificados son:

(a) Método de Seed e Idriss (1982)
(b) Método de Iwasaki et al. (1978; 1984)
(c) Método de Tokimatsu e Yoshimi (1983)

(d) Método de Andrus e Stokoe (1998)
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a) Seed e Idriss

Es el mas notorio y utilizados de los métodos simplificados y requiere solo el
conocimiento de pocos parametros geotécnicos: la granulometria, el nUmero de
golpes en la prueba SPT, la densidad relativa, el peso de volumen para poder
determinar los esfuerzos de corte inducidos por el sismo proponen un simple

procedimiento basado en la formula.

Tav Qg Oy
—— = CSR = 0.65*—g*—,*Td
Ovo g Oy

Donde ag es la aceleracion maxima en superficie, g la aceleracion de gravedad

Para determinar el factor del coeficiente de reduccion rd se utiliza la formula

empirica:
rg=1-0.015*Z (Z, profundidad en metros).

Los Autores han precisado que este procedimiento es valido para arenas con Dsg

> 0,25 mm; para arenas limosas.
(N1.60)= Nspr*[(1,7/(0"vo + O, 7))+ N{
Donde:
Nspt= NUmero de golpes de penetracion estandar
N¢=0, si Dsg > 0.25 mm

N¢=7.5, si Dsg < 0.25 mm

Ny 60
CRR = —
90
Se aplica por lo tanto:
Fs = g Fs > 1,3 el depdsito no es propenso a la licuacion

CSR
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b) lwasaki et alii:

El método de Iwasaki et alii (1978, 1984) ha sido propuesto basdndose en la
observacion que la severidad de los dafios producidos por la licuacion al

manufacturado es ligada al volumen de terreno licuado en el interior del depdsito.

Tav ag Oy, 1
—_ = R = 0. — % —

o CS O65*g*avo*rd*MSF
rd =1-0,00765*z Si z <9,15;

rd =1,174-0,0265*z si 9,15<z < 23;
rd =1,774-0,008*z  si 23<z <30;
rd=0,5 Si z >30.
Z expresado en metros.

En cambio la valoracion de CRR es propuestas por las siguientes expresiones

extraidas de numerosas pruebas de resistencia ciclica sin drenaje:

e para terrenos con 0,04 mm < Dsp < 0,6 mm:

0.35
CRR = 0.0882 * Nspr+/ oy + 0.7 + 0.225 * Log, (D )
50

e para terrenos con 0,6 mm < Dsp < 1,5 mm:

CRR = 0.0882 * Ngpy * /oy, + 0.7 — 0.05

Donde:
Dso es el diametro de granulos al 50% (en mm).

Nspt= NUmero de golpes de penetracion estandar

Fs=% Fs> 1,0 el depdsito no es propenso a la licuacion

" CSR
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C) Tokimatsu e Yoshimi

El método de Tokimatsu y Yoshimi (1983) para poder tener cuenta de la magnitud
del terremoto, a diferencia de los métodos anteriores, calcula la relacion de

esfuerzo ciclico con la siguiente expresion:

a 0.
CSR=0.65 2+ =2 x1,

vo

rq=1-0.015*Z (Z, profundidad en metros).

En cambio la resistencia a la licuacién, es calculada comparando resultados de
pruebas triaxiales ciclicas con datos de pruebas SPT, con la siguiente expresion

CRR =a*Cr*

16,/Nigo + AN,  (16,/Nigo + AN\
100 * C,

Donde:
a=0,45.
C,=0,57.
n=14.
ANt = 0 para arenas limpias y AN; = 5 para arenas limosas.
N1,60 = Nepr *[1,7 / (0'vo + 0,7)]+Nk.
Nspr= NUmero de golpes de penetracion estandar

Cs es una constante empirica que depende de la amplitud de la deformacion de

corte

FS = % FS > 1,5 para las arenas medio sueltas y FS > 1,3 para las arenas

medio densas.
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d) Andrus y Stokoe

El método de Andrus y Stokoe es basado sobre datos provenientes de pruebas
sismicas a refraccion (Vs).

a, o 1
CSR = 0.65 * —L x 22
"9 oy, 4T MSF
rd =1-0,00765*z Si z <£9,15;

rd =1,174-0,0265*z si 9,15<z < 23;

rd =1,774-0,008*z  si 23<z <30;

rd=0,5 Si z >30.
Z expresado en metros.

La velocidad de las ondas de corte es corregida con la férmula (Robertson et al.,

1992):
100\"#
VSl = VS -
Oyo

La resistencia a la licuacion es valuada mediante la formula de Andrus e Stokoe
(1998):

170% 1 1
—) + 0.9 * [ - ]
100 Vses = Vo1 (Vsi)es

CRR = 0.33 * (

Donde la presencia de materiales finos FC (%) es tenida en cuenta mediante el
siguiente procedimiento:

220 < (Vs1)es < 200 para 5% < FC < 35%
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(Vs1)es=200 para FC < 35%

__CRR

FS =
CSR

Si Fs > 1,0 el depdsito no es propenso a la licuacion.

6.4.3 Métodos Analiticos

Basados en resultados de ensayos de laboratorio para determinar la resistencia a
la licuacién, o las propiedades del suelo usadas para predecir el proceso de la
licuacion, mediante programas de computador en condiciones de comportamiento

lineal y no lineal.

A causa de lo dificil que es obtener muestras inalteradas de los depdsitos de
suelos potencialmente licuables para evaluar sus propiedades dindmicas, los
métodos analiticos generalmente se usan en proyectos especiales o en trabajos

de investigacion.

Durante los ultimos afios se han realizado avances importantes en los métodos
analiticos aplicados al proceso de la licuacion. Este progreso ha sido posible
gracias al aumento de los datos experimentales y a la informacion de campo

recopilada durante diferentes eventos sismicos.

6.5 METODOS DE MEJORAMIENTO DE LOS DEPOSITOS DE
SUELOS SUCEPTIBLES A LA LICUACION? [H.7.4.6]

En correspondencia con los factores que aumentan la vulnerabilidad del suelo
ante los esfuerzos ciclicos se indican algunos métodos para densificar el terreno

y/o mejorar su resistencia. Estos son:

29 . - - . .
Tupak Ernesto Obando Rivera. Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefaccidn en
suelos sujetos a solicitaciones sismicas

178



a) Vibro-densificacion

Figura 6- 5 Esquema vibro-densificacion

4

N"

—

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefacciéon en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

Consiste en un método de mejora basado en la densificacion del terreno, en la
cual un vibrador es introducido al terreno, penetrando hasta la profundidad
requerida, por peso propio y las vibraciones, y de ser necesario, es ayudado por
agua a presion lanzada por la punta, las vibraciones producidas por el aparato se
transmiten al suelo provocando un movimiento vibratorio, principalmente

horizontal, de frecuencia igual a la del vibrador.

b) Vibro-reemplazo

Figura 6- 6 Esquema vibro-reemplazo

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefaccién en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

179



Es un método de mejora mediante densificacion y refuerzo del terreno, con un
proceso constructivo similar al de la vibro densificacion, en la que se recurre a la
construccion de columnas de grava o arena para mejorarlos dando lugar a una
verdadera sustitucion del contenidos fino por material granular en los puntos de

aplicacion

C) Pilotes de compactacion

Procede mediante el hincado con vibracion de pilotes de desplazamiento.
Los terrenos granulares pueden ser mejorados por la ejecucion de inclusiones
rigidas (Foto 6-6), por ejemplo, pilotes de hormigén prefabricado hincados en el

terreno que incrementa la resistencia a la licuacion.

Fotografia 6- 6 pilotes de compactacion

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefacciéon en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

d) Compactacién dinamica

Mediante una repetida aplicacion del impacto de un gran peso dejado caer
desde cierta altura con una guia preparada para el efecto.
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Fotografia 6- 7 Compactacion dinamica

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefacciéon en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

Grandes pesos (10 a 20 ton) al caer desde alturas elevadas (15 a 30 m),
compactan el terreno hasta que después de un cierto nimero de impactos, no se
obtiene ninguna disminucion de volumen, pues la elevacion de la presion
intersticial hace que el suelo se comporte como un liquido (se produce licuacion).
Se detiene el trabajo hasta la disipacion del exceso de presion intersticial, y a

continuacion, se efectlia una nueva pasada.

e) Inyecciones de compactacion

Consiste en la inyeccién de un mortero seco (Figura 6-7), de baja movilidad, que al
ser inyectado se expande como una masa homogénea desplazando vy
compactando el terreno circundante. Este método ha sido utilizado exitosamente
para la compensacion de asientos y en densificacion de terrenos. Esta técnica es
aplicable a terrenos granulares (donde se encuentran los terrenos potencialmente
licuables), pero no es apropiada para terrenos cohesivos saturados y es
marginalmente efectiva en limos.
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Figura 6- 7 Esquema de Inyeccion de Compactacion

TUBERA PERFORACION INYECCION

MEZCLADORA

/ BOMBA

ESTRATO RESISTENTE

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefacciéon en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

f) Pilotes Radicales

A veces llamados banderillas, con didmetro reducido, perforados e inyectados,

pueden reducir el potencial de licuacion.

elemento cilindrico, con un diametro inferior a 300 mm, perforado “in situ”, armado
con tuberia de acero, reforzada a veces con uno o varios redondos, e inyectado

con lechada o mortero de cemento en una o varias fases.

Esta fuente, opina que los micropilotes son capaces de transmitir los esfuerzos al
terreno mejorando su funcionalidad. En el tratamiento de suelos potencialmente
licuables, los micropilotes se han utilizado como técnica de recalce, en la cual las
cargas de una determinada estructura son transmitidas a capas mas profundas del

terreno con mejores caracteristicas, atravesando los estratos susceptibles a licuar
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Figura 6- 8 Pilotes Radiales

7 Q
A B
[7 4
" i
7,
i
(Pali radice)
(Root pies)

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefacciéon en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

9) Elementos quimicos

Inyeccion a presion de elementos quimicos cementantes del depdsito arenoso

grueso.

Consiste en mezclar mecanicamente (via hUumedo/seco, rotatorio/jet, hélice/paleta)

con algun tipo de aditivo quimico

Figura 6- 9 Esquema inyeccion de elementos quimicos

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefaccion en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.
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(Agente estabilizante, por ejemplo, cemento, cal y posibles aditivos, como yesos y
cenizas volantes) que reacciona con el terreno a fin de incrementar la resistencia y

reducir la deformabilidad, impidiendo la ocurrencia de licuacion.

h) Jet grouting

Figura 6- 10 Esquema jet grouting

Fuente: Tupak Obando, Estado actual del Conocimiento del proceso ciclico de licuefacciéon en suelos sujetos a
solicitaciones sismicas.

Consiste en la disgregacion del terreno con alta energia en sentido generalmente
ascendente y la mezcla con una lechada de cemento, con el fin de crear de una
forma controlada columnas seudo cilindricas de suelo-cemento. Aungue estas
columnas vienen en ocasiones reforzadas por armaduras de acero situadas en su
eje, lo habitual es que estén compuestas Unicamente por la mezcla del suelo,
previamente disgregado, con la lechada de cemento. (Figura 6-10) Esta técnica ha
sido usada ampliamente para recalces de estructuras, contencion de

excavaciones, control de redes de flujo en el terreno y refuerzo del terreno.

i) Explosiones y voladuras

Con un patrén determinado y a una profundidad relacionada con la magnitud del
problema, pueden inducir licuacién limitada y producir la densificacion del material en
profundidad.
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CONCLUSIONES

Se propone un manual que aporta una informacion detallada, y ordenada,
que contiene todas las instrucciones sobre operaciones y lineamientos
tedricos que se realizan en diversos temas del TITULO H ESTUDIOS
GEOTECNICOS del reglamento colombiano de construccion sismo
resistente NSR-10, esto con el objetivo de facilitar una mejor aplicacién de
la normativa vigente por parte de estudiantes y/o profesionales afines a la

geotecnia.

En los capitulos factores de seguridad, la caracterizaciobn geotécnica del
subsuelo, cimentacion, excavacion, estabilidad de taludes, estudios de
contencion y licuacion se amplia la teoria debidamente sustentada por
diversos autores, relacionandola con los diferentes capitulos del titulo H de
la norma NSR-10

El avance de la tecnologia sucede dia a dia y obligan a las personas estar
sujetas al cambio, por ello se incluye el uso de herramientas informéticas
que nos permitan modelar los diferentes escenarios con la intencién de
complementar la explicacién tedrica de cada uno de los capitulos, para

permitir al lector una mejor asimilacion de los mismos.

Se familiarizé el manual y ademas de ayudar a una mejor interpretacion del
titulo H ESTUDIOS GEOTECNICOS tuvo una gran aceptacion, ya que
permite acercarse de una forma interactiva y muy cercana a situaciones

reales de la geotecnia.
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Disefiar el sistema de cimentacion superficial mas adecuado para la edificacion,

teniendo en cuenta el siguiente perfil geotécnico.

Figura A-1- Perfil geotécnico

Penetracion Estandar
PROF N
0.0-0.5 4
0.5-1.0 12
Arena fina a media limosa gris 13;; 196 Arena fina a media limosa gris
Gm=1.64Ton/m3 e Gm=1.64Ton/m3
2.0-2.5 15
2.5-3.0 14
3.0-35 19
.54, 2
Arena media carmelita Gm =1.7 - 3540 0 - Arena media carmelita Gm =1.7
4,0-4.5 22
Ton/m3 Ton/m3
_______________________ NF__J 450 s N
5.0-5.5 26
5.5-6.0 30
Gsat=1.85Ton/m3 6.0-6.5 30 Gsat=1.85Ton/m3
0 | = [
. . 7.0-7.5 25 . .
Arcilla normalmente consolidada Arcilla normalmente consolidada
7.5-8.0 15
marron saturada ™Y 5 marron saturada
Gsat=1.88Ton/m3;Cc=0.20;Ce=0.04;e0 — Gsat=1.88Ton/m3;Cc=0.20;Ce=0.04;e0
8.5-9.0 13
=1.05 =1.05
9.0-9.5 14
9.5-10.0 18
N ooos| » [
Arena media a gruesa carmelita 10.5-11.0 35 Arena media a gruesa carmelita
Gsat=1.87 Ton/m3 11.0-11.5 41 Gsat=1.87Ton/m3
11.5-12.0 43

Fuente: Wilfredo del Toro
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El disefio incluye:

1. Evaluacion de las cargas de la edificacion
2. Andlisis geotécnicos correspondientes

a) Analisis capacidad de carga

b) Analisis de asentamientos

c) Asentamientos totales

d) Asentamientos diferenciales

e) Limite de asentamientos

3. Dimensionamiento de los cimientos

Figura A-2- Edificio en planta

| | | 1.50
@—@—5.20— 3 5.50 E :;} 2.00 5.40 T
4.80
2.00
_F= =3 = =3 q +
@ S k= Fmy—>.00 Y =
5.00
s ] == —
O == = N =
= = =3 =3
@—E\q -~ . r:%‘#

©
o
O
O,

Fuente: Wilfredo del Toro
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La edificacion consta de 7 pisos
Altura por nivel =3 m

Un s6tano =3 m

Figura A-3- Edificio en perfil

[ 5.2 l 5,5 I 5 | 5.4 I
| | I I |
o
/]
1)
o
/]
)
o MIWVEL 1
Z.0M
a=0
" SOTAND
30 M
o=-3.0
o=-4.0 7 TARATAS
FROFUNDIDAD
LOM

Fuente: Autor
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EVALUACION DE CARGAS DE LA EDIFICACION

Peso entrepiso

Placa=0.30 m
Losa superior=0.05m
Losa inferior = 0.02 m

Viguetas tipo = 0.10m x 0.30m

Figura A-4- Seccion placa

—=
[
—

A 5

0.1 11 U,
Fuente: Andlisis sismico de edificaciones Esperanza Maldonado

Asumiendo las densidades de los materiales segun la NSR 10
Concreto reforzado = 24kn/m?®
Concreto Simple = 23kn/m?®
Mortero de pega = 21kn/m?
Caseton de polipropileno = 0.3kn/m?
Peso/unidad de area
Losa superior 0.05 m * 24kn/m? = 1.2kn/m?

Losa inferior 0.02m * 2424kn/m®= 0.48kn/m?
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Vigueta (0.1m*0.23m*24 kn/m?)/0.8 = 0.69kn/m?
Caseton = 0.3kn/m?
Acabados = 1.6kn/m?
Muros = 3.0kn/m?
Peso entrepiso/unidad de area = 7.27kn/m?
Area de placa= (16 - 4.3) * (21.50 — 8.6) = 307.02 m?

Peso total del entrepiso = 7.27kn/m? *307.02 m? = 2232.035 Kn

Peso en vigas

Vigas = 0.4m x 0.5m

Figura A-5- Entramado de vigas

Fuente: Autor
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Vigas horizontales
3ejes * (4.8+5.1+4.6+5) * 24kn/m* = 1404 kn/m? (ejes 2, 3,4)
lejes*(1.8+5.1+4.8)* 24kn/m® = 280.8 kn/m?  (ejes 1)
Vigas verticales
3ejes*(1.1+4.4+4.6+4.1) *24kn/m* = 1022.4 kn/m? (A, B, C)
2ejes*(1.8+4.6+4.1) * 24kn/m*®= 504 kn/m? (ejes D, E)
Vigas 1 piso longitudinal = 3211.2 kn/m?

Peso de las vigas = 3211.2*%(0.5*0.4) = 642.24 kn

Peso en columnas

Figura A-6- seccion de columna

0.4m

0.4m

A_"_

Fuente: Autor

Columnas = 0.4m * 0.4m * 3m * 24kn/m*®= 11.52kn
Columnas altimo nivel = 0.4m * 0.4m * 1.5m * 24kn/m>= 5.76kn
(11.52kn * 18) = 207.36kn
(5.76Kn * 18) = 103.68Kn

Peso columnas = 207.36 + 2*103.68 =414.72 Kn
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PESO TOTAL DEL EDIFICIO

Wd total edificio= (642.24+2232.035+207.36) * 7pisos + (642.24 + 2232.035
+2*103.68)

Wd total edificio = 24653.1kn
Carga viva por piso = 1.8Kn/m?

Carga viva del edificio = 1.8* 8 = 14.4Kn/m?

PESO TOTAL DEL EDIFICIO

Wd + WI = 1.2*24653.1 Kn + 14.4 Kn/m?*307.02 m?*1.6=36657.44 Kn

PESO TOTAL DEL EDIFICIO / AREA

36657.44 Kn/307.02m?=119.4 Kn/ m?

ANALISIS GEOTECNICOS CORRESPONDIENTE

¢ Andlisis de capacidad de carga
e Analisis de asentamientos

e Asentamientos totales

e Asentamientos diferenciales

e Limite de asentamientos
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ANALISIS DE CAPACIDAD DE CARGA

La columna mas cargada se encuentra en los ejes 2-B
Con un &rea de aferente de = 5.35*4.9=26.22 m?

Le sigue 3B

Figura A-7- edificio en planta

| 5.2 | 5.5 |

' ' LLB.
@L » - WHI _

2B columna mas [ |
cargada : :

4.8

4.3

5 ® © o o

Fuente: Autor

Carga que soporta la columna critica:

119.4*26.22= 3130.67 Kn = 3200 Kn =320 Ton

WD en esta cimentacion = 1.2*24653.1/307.02*26.22
WD en esta cimentacion = 2526.56 Kn

WL =1.6*1.8*26.22m°= 75.514 Kn
WL en esta cimentacién = 75.514Kn *8 =604.109 Kn
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Carga Admisible (Qa)

2
3,28+B+1 Se
) * Fd

3.28B

Qneta (adm) = 11.98 * Ncorr * ( 4

Fd=1+0.033 * (Df / B) <= 1.33
Fd = 1+0.033*(4/2)
Fd =1.066 <= 1.33
Fd =1.33
Tomando un

Se=1524mmyunB=2m

3,28 x 2 + 1\° 15.24
—) x1.33

Oneta (adm) = 11.98 x 22 « ( 3.28 % 2 25.4

Oneta(adm)= 279.33kn/m? = 27.9 Ton/m?

Area de la zapata 2-B
A,5=320 Ton / 27.9 Ton/m?=11.46 m?

B=L= (11.46 m?)*?*=3.4m
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ANALISIS DE ASENTAMIENTOS

Asentamientos inmediatos en Arenas:

Figura A-8- Asentamientos elastico en zapata 2-B

320 TON

MNUNERCS DE GOLPES ENSAYO ST

EXCAACION PARA SOTAND

ARENAFINANEDIO LIMOSA GRIS

L 01..02 437 04 .ol N
451 \\ 23N
50 05 S8 ARENANEDIA GPRNELTTA, BN
N
554
0.5B

a5

JRCILLA NORMALMENTE (05 CLIDADA

MERRON SATLRADA,

28N

" 35N
1051 ARENAMEDIO GR LESA CRVELTTA
ne e 1=1

Fuente: Autor

n

L
p=CiCan ) (342

1

C, =1 05<65>>05
! T\Qu/) T

Oo= Df*y =3.5m *1.64 Ton/m? + 0.5 m *1.7 Ton/m?= 6.59 Ton/m?
Qn = Pu/As

Qn=320/11.51 = 27.68 Ton/m?
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C,=1-0.5 (%) = 0.881

C,=1+0.2l0g(T/0.1) T= 2 afos
C,=1+0.2l0g(2/0.1)=1.26

E = K*Qc

Tabla A-1- Asentamiento en arenas

CAPA DELTAZ N Qc/N Qc K E 1z Iz*dz/e
1 0.5 22 3.5 77 2 1540 0.16 0.000052

2 0.5 25 3.5 87.5 2 1750 0.27 0.000077

3 0.5 26 3.5 91 2 1820 0.39 0.000107
4 0.3 30 3.5 105 2 2100 0.47 0.000067

5 0.2 30 3.5 105 2 2100 0.46 0.000044

6 0.5 30 3.5 105 2 2100 0.43 0.000102
7 0.5 28 5 140 3 4200 0.05 0.000006

8 0.5 35 5 175 3 5250 0.02 0.000002
total 0.000457

Fuente: Autor

p =C1xC2*Q, * X((Iz/E) * Az)

p = 0.881 % 1.26 * 27.68 * 0.000457

pel =0.0141 cm
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Asentamiento inmediato en Arcillas:

Q, *B(1—v?) ,
E Ca

p =
Qn = Pu/As
Qn=320/11.51 = 27.68 Ton/m?
B=L=34m
H=3.5m
Modulo de poissén para Arcillas saturadas v= 0.5

Modulo de elasticidad segun tabla 4.5 del libro de Braja M. Das E = 4140 Kn/m?
L/B=3.4/3.4=1

H/B = 3.5/3.4 = 1.029
Para este caso Cd =0.75

_27.68 % 3.4(1 - 0.5%)

4140 0.75

P

pe2 =0.0127 m
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Asentamiento por consolidacién en arcillas:

Figura A-9 Asentamientos consolidacion en zapata 2-B
320 TOM

—
]
1
4.0
ARENA MEDIA CARMELITA 1.7 TON/M3
5.0 NIVEL FREATICO
u
el e
|0 o
iy (P | ARENA MEDIA SATURAD CARMELITA
o 1.85 TON/M3
6.5 4
[ -
1 L S
N ARCILLA NORMALMENTE COSOLIDADA
1 MARRON SATURADA 1.83 TON/M3
10

Fuente: Autor

Delta H oy '+ Ao
p=——x*Cc* Z log—
1+ €0 Oy

Z = distancia ente la parte inferior de la cimentacion hasta el centro de cada capa
o, = esfuerzo efectivo en el punto medio de la capa

0o =H+*y =35%1.64+15%1.7 +1.5%0.85 + 0.25 * 0.88 = 9.785
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Ac =4 +1*xPu/A

Tabla A-2- Asentamiento por consolidacion

CAPA Z DELTA H 0o' N=(B/2)/Z | M=(L/2)/z

1 2.75 0.5 9.785 0.62 0.62

2 3.25 0.5 10.225 0.52 0.52

3 3.75 0.5 10.665 0.45 0.45

4 4.25 0.5 11.105 0.40 0.40

5 4.75 0.5 11.545 0.36 0.36

6 5.25 0.5 11.985 0.32 0.32

7 5.75 0.5 12.425 0.30 0.30

TOTAL 3.5
CAPA | Cc DELTA O LOG Eo ASENTAMIENTO
1 0.114 0.2 12.6228374 | 0.35983911 1.05 0.017553128
2 0.09 0.2 9.96539792 | 0.29548156 1.05 0.014413735
3 0.072 0.2 7.97231834 | 0.24242256 1.05 0.011825491
4 0.062 0.2 6.8650519 | 0.20903077 1.05 0.010196623
5 0.051 0.2 5.64705882 | 0.17293395 1.05 0.008435802
6 0.042 0.2 4.65051903 | 0.14239832 1.05 0.006946259
7 0.038 0.2 4.20761246 | 0.12666407 1.05 0.006178735
TOTAL 0.075549773
Fuente: Autor
pp =0.0755m

paproraL = 0.0755 + 0.0127 + 0.0141 = 0.1024 m
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ASENTAMIENTOS TOTALES:

En la siguiente tabla se relaciona cada zapata y el asentamiento total que se

obtiene de la misma forma que el asentamiento anteriormente hallado.

Tabla A-3- Asentamiento totales en zapatas

ASENTAMIENTOS DE ZAPATAS (m)
EJES A B C D E
1 0.06189353 | 0.09005665 | 0.0838506
2 0.07401736 | 0.10239516 | 0.09567858 | 0.09416022 | 0.07002232
3 0.07002232 | 0.09951399 | 0.09567858 | 0.09567858 | 0.07401736
4 0.0478057 | 0.06841165 | 0.07002232 | 0.07002232 | 0.04949793

Fuente: Autor

ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES:

Tabla A-4- Asentamientos Diferenciales

z A diferencia B diferencia C diferencia | D diferencia E
1 0.06189353 | 0.02816312 | 0.09005665 | 0.00620605 | 0.0838506
diferencia | 0.01212383 0.01233851 0.01182798
2 0.07401736 | 0.02837779 | 0.10239516 | 0.00671658 | 0.09567858 | 0.00151836 | 0.09416022 | 0.024137896 | 0.070022323
diferencia | 0.00399504 0.00288117 0 0.00151836 0.003995041
3 0.07002232 | 0.02949167 | 0.09951399 | 0.00383541 | 0.09567858 0 0.09567858 | 0.021661217 [ 0.074017364
diferencia | 0.02221662 0.03110234 0.02565626 0.02565626 0.024519431
4 0.0478057 | 0.02060595 | 0.06841165 | 0.00161067 | 0.07002232 0 0.07002232 | 0.02052439 | 0.049497933

Fuente: Autor

Los anteriores asentamientos y sus diferencias estan en metros

LIMTE DE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES:

Tabla A-5-Limite de asentamientos diferenciales ejes verticales

LIMITE DE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES EJES VERTICALES
Z p(max) 1/300 A B C D E
(1-2) 0.016 0.01212383] 0.01233851{0.01182798
(2-3) 0.01666667| 0.00399504| 0.00288117 0 0.00151836| 0.00399504
(3-4) 0.015 0.02221662| 0.03110234( 0.02565626| 0.02565626| 0.02451943

Fuente: Autor
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Tabla A-6-Limite de asentamiento diferenciales ejes horizontales

LIMITE DE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES EJES HORIZONTALES

Z (A-B) (B-C) (C-D) (D-E)
p(max) 1/300 [0.017333333| 0.01833333| 0.01666667| 0.018

1 0.028163123| 0.00620605

2 0.028377794| 0.00671658| 0.00151836| 0.0241379

3 0.029491667 | 0.00383541 0 0.02166122

4 0.020605949 | 0.00161067 0 0.02052439

redisefian las cimentaciones

Fuente: Autor

Los asentamientos que se encuentran en rojo no cumplen, por esta razén se

DIMENSIONAMIENTO DE LA CIMIENTACION:

Tabla A-7- Dimensionamiento de los cimientos

UBICACION CARGA Kn DIMENSIONES
COLUMNAS m
1-a 1303.82 2x3
1-b 2491.23 3x3
1-c 2211.84 3x3
2-a 1638.13 2x3
2-b 3130.01 3.4x3.4
2-c 2975.98 3.3x3.3
2-d 2793.90 3.2x3.2
2-e 1558.14 2x3
3-a 1587.99 2x3
4-a 819.07 1.8x1.8
3-b 3034.19 3.4x3.4
4-b 1565.00 2x3
3-c 2977.48 3.3x3.3
4-c 1535.75 2x3
3-d 2949.12 3.3x3.3
4-d 1521.12 2x3
3-e 1644.70 2x3
4-e 848.32 1.8x1.8

Fuente: Autor
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Figura A-10- Esquema cimentacion
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Fuente: Autor

205



Figura A-11- Limite de Asentamientos diferenciales
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(1/200) | | | | |

Fuente: Autor

REDIMENSIONAMIENTO DE LA CIMENTACION

Tabla A-8- Redimensionamiento en cimientos

DIMENSIONAMIENTO DE LOS CIMIENTOS
UBICACION| - | DIMENSIONES
COLUMNAS m
La 2941.96 7.8
2-a
3a 20.16 2x6.2
4-a
1-b 2491.23 3x3
2-b 3130.01 3.7x3.7
3-b 3034.19 3.7x3.7
1-c 2211.84 3x3
2-c 2975.98 3.3x3.3
3-c 2977.48 3.3x3.3
2-d 2793.90 3.2x3.2
3-d 2949.12 3.7x3.7
4b 3100.75 2x8.5
4-c
2-e 3202.84 %8
3-e
de 2369.44 2x6.2
4-d

Fuente: Autor
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Figura A-12- Esquema redimensionamiento cimentacion
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Fuente: Autor
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ANALISIS GEOTECNICOS CORRESPONDIENTE PARA ZAPATAS

REDIMENSIONADAS

e Asentamientos totales

e Asentamientos diferenciales

e Limite de asentamientos

ASENTAMIENTOS TOTALES

Asentamientos totales de las zapatas redimensionadas:

Tabla A-9- Asentamiento totales en zapatas

ASENTAMIENTOS DE ZAPATAS (m)

EJES A B C D E
1 0.07463373 | 0.09005665 | 0.0838506
2 0.07463373 | 0.08889656 | 0.09567858 | 0.09416022 | 0.07831264
3 0.07115089 | 0.08634912 | 0.08378551 | 0.08378551 | 0.07831264
4 0.07115089 | 0.07173757 | 0.07173757 | 0.07193797 | 0.07193797

Fuente: Autor

Los asentamientos totales no exceden los 15 cm que es lo establecido para
construcciones entre medianeros

ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES:

Tabla A-10- Asentamiento diferenciales en zapatas redimensionadas

z A diferencia B diferencia C diferencia | D | diferencia E

1 0.07463373 [ 0.01542293 | 0.09005665 | 0.00620605 | 0.0838506
diferencia 0 0.00116009 0.01182798

2 0.07463373 [ 0.01426283 | 0.08889656 | 0.00678202 | 0.09567858 [ 0.00151836 [ 0.09416022 | 0.01584758 | 0.07831264
diferencia [ 0.00348284 0.00254745 0.01189307 0.01037471 0

3 0.07115089 | 0.01519823 | 0.08634912 | 0.00256361 | 0.08378551 0 0.08378551 | 0.00547287 | 0.07831264
diferencia 0 0.01461155 0.01204794 0.01184754 0.00637467

4 0.07115089 | 0.00058668 | 0.07173757 0 0.07173757 | 0.00020041 | 0.07193797 0 0.07193797

Fuente: Autor
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LIMITE DE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES:

Tabla A-11- Limite de asentamientos diferenciales

LIMITE DE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES EJES VERTICALES

Z p(max) /300 A B C D E
(1-2) 0.016 0 0.00116009] 0.01182798

(2-3) 0.01666667| 0.00348284| 0.00254745( 0.01189307| 0.01037471 0
(3-4) 0.015 0 0.01461155( 0.01204794( 0.01184754| 0.00637467

Fuente: Autor

Tabla A-12-Limite de asentamientos diferenciales

LIMITE DE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES EJES HORIZONTALES
Z (A-B) (B-C) (C-D) (D-E)
p(max) 1/300| 0.01733333| 0.01833333| 0.01666667| 0.018
1 0.01542293| 0.00620605
2 0.01426283| 0.00678202| 0.00151836| 0.01584758
3 0.01519823| 0.00256361 0 0.00547287
4 0.00058668 0 0.00020041 0

Fuente: Autor

Todos los asentamientos cumplen
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Figura A-13- Limite de Asentamientos diferenciales
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ANEXO B: ANALISIS TALUD DESLIZAMIENTO
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TALUD DESLIZAMIENTO

Introduccién:

El presente documento contiene los resultados de las investigaciones geoldgicas,
geotécnicas e hidrogeoldgicas del mecanismo de falla de un deslizamiento de

tierra que afecta algunas viviendas.

MARCO GEOLOGICO:

El talud estd ubicado sobre un coluvion reciente de arcillas, producto de
deslizamientos que han ocurrido en el pasado en el sitio el cual se encuentra en

un suelo de origen coluvio-aluvial.

La situacion geoldgica es muy compleja por la cercania al piedemonte del macizo
de Santander y por encontrarse a un sitio muy cerca al contacto entre suelo de

origen coluvio-aluvial. y los suelos del igneo metamorfico.

En este contacto aparecen corrientes del agua subterranea, las cuales son re

infiltradas.
Esta agua genera niveles freaticos altos en la zona de deslizamiento.
Los suelos en el sector son predominantemente arcillosos.

En la parte superior del deslizamiento se detecto la presencia de rellenos sueltos

colocados sobre el coluvion

En esta zona de relleno se construyé un colector o alcantarillado, el cual se

fracturd en el momento de la ocurrencia del deslizamiento
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Aguas subterraneas:

En el sector sur oriental del deslizamiento se detecté la presencia de aguas

subterraneas.

En las excavaciones del alcantarillado se estaba construyendo en el momento del
deslizamiento, se pudo observar muy claramente la direccion y la localizacion de
las principales corrientes de agua. En dos piezdmetros colocados en el area
deslizada (sondeos 7 y 8) se pudo observar que estos niveles de agua

subterranea fluctian de acuerdo a las lluvias

VARIACIONES DEL NIVEL FREATICO CON EL TIEMPO

Tabla B-1- Variacion del nivel freatico

FECHA NIVEL FREATICO EN EL SONDEO 7 NIVEL FREATICO EN EL SONDEO 8
30-Nov 3.06 2.3
3-Dic 3.56 2.3
9-Dic 3.05 1.95
10-Dic 3.1 1.9
15-Dic 2.9 1.77
18-Dic 2.9 1.64
20-Dic 2.75 1.55
30-Dic 1.5

Fuente: Jaime Suarez D
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Fotografia B-1- Corona de deslizamiento de tierra

Fuente: Jaime Suarez D

Fotografia B-2- Panoramica del sector norte del deslizamiento

Fuente: Jaime Suarez D
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Fotografia B-3- Casas colapsadas, localizadas en el sector medio del deslizamiento

: . f/rn 0/

-

Fuente: Jaime Suarez D

Fotografia B-4- Casas localizadas en la pata del deslizamiento

Fuente: Jaime Suarez D
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Fotografia B-5- Obras de estabilizacion del deslizamiento

Fuente: Jaime Suarez D

RESULTADO DE LOS SONDEOS Y ENSAYOS

Perforaciones:

Se realizaron ocho sondeos a profundidades diferentes empleando equipo de
perforacion a percusién con motor a gasolina de 16 HP, base y torre metalica
Ensayos de campo:

Se ejecutaron ensayos de penetracion estandar cada 50 centimetros

Para cada ensayo se tomaron tres lecturas de niumero de golpes para penetracion
de 6 pulgadas

Para objeto del andlisis se tomo el valor correspondiente a las ultimas 12 pulgadas

216



Muestras y ensayos de laboratorio:

Se tomaron muestras semialteradas con tubo partido (Split Spoon), empacadas en

bolsa de polietileno debidamente referenciadas.

RESUMEN DE ENSAYOS DE PENETRACION ESTANDAR SONDEOS

Tabla B-2- Resumen ensayo penetracion estandar

Z“Z:#:t‘:;d;)" 1 2 3 4 5 6 7 8
0.0a05 3 2 9 2 6 0 10 2
05a10 10 2 6 3 1 2 12 5
10al5 13 3 3 5 16 3 4
15a20 16 4 2 8 19 5 9 6
20a25 12 13 4 5 16 6 8 6
25230 2 16 8 P 18 8 7 5
3.0a35 14 17 1 P 36 25 10 12
35240 15 17 16 20 25 18 16 28
40245 13 19 30 21 21 13 11 2
45a5.0 28 33 36 21 28 17 19 26
50a55 53 31 2 27 19 10 17 R
5526.0 R 43 30 26 2 20 23
6.0a65 49 29 30 17 18 20
652a7.0 47 49 38 23 18 34
70a75 R 62 R 43 16 27
75280 97 54 28 41
80a85 R 29 R
85290 30

Fuente: Jaime Suarez D
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Tabla B-3-Sondeo # 1

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO

EMPRESA:

SONDEOS N°: 1

LOCALIZACION:

FECHA: OCTUBRE 29

TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

PENETRACION

PROF(m) MURiST ESTANDAR-GOLPES DESCRIPCION TIPO SUELO
6" 12" 18"

0.0a0.5 TP 1 1 2 Coluvion
0.5a1.0 L 3 5 S Arcilla arenosa con algo de grava Coluvion
1.0a 1.5 TP 5 7 6 color verdoso y blanco Coluvion
1.5a 2.0 TP 8 7 9 Coluvion
2.0a2.5 TP 7 6 6 Coluvion
2.5a3.0 TP 18 13 11 Arena arcillo gravosa color verdoso Aluvial
3.0a3.5 TP 5 8 6 Arena arcillo gravosa color marron Aluvial
3.5a4.0 TP 7 6 9 Arcilla color gris y morado con algo Aluvial
4.0 a 4.5 TP 14 6 7 de arena de grano grueso Aluvial
4.5a5.0 TP 8 11 17 Limo color morado (seco) Aluvial
5.0a5.5 TP 30 37 16 Arena limosa color crema Aluvial
5.5a6.0 TP R R R

Profundidad del nivel freatico: 3.00 metros |Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador: [

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
Tabla B-4 Sondeo # 2

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO |EMPRESA:

SONDEOS N°: 2 LOCALIZACION:

FECHA: OCTUBRE 29 TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION

PROF(m) RA & 1o 18" DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP 1 1 1 Arcilla arenosa color marron Relleno
0.5a1l1.0 TP 1 1 1 Relleno
1.0a 1.5 TP 2 1 2 Arcilla color rojo Relleno
1.5a2.0 TP 2 2 2 Arena arcillosa color crema Relleno
2.0a2.5 TP 4 5 8 Coluvion
2.5a3.0 TP 8 8 8 Coluvion
3.0a 3.5 TP 7 8 9 Coluvion
3.5a4.0 TP 9 9 8 Arcilla arenosa color marron y Aluvial
4.0a4.5 TP 9 9 10 crema con algo de grava Aluvial
4.5a5.0 TP 16 18 15 Arena arcillosa color marron Aluvial
5.0a5.5 TP 13 14 17 Arena arcillosa color verde Aluvial
5.5a6.0 TP 18 19 24 Aluvial
6.0 a 6.5 TP 17 22 27
6.5a7.0 TP 31 35 12

Profundidad del nivel freatico:

|Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador:

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
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Tabla B-5- Sondeo # 3

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO

EMPRESA:

SONDEOS N°: 3

LOCALIZACION:

FECHA: OCTUBRE 29

TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION

PROF(m) RA & 1o 15" DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP 4 6 3 Arcilla arenosa color marrén con Coluvion
0.5a 1.0 TP 5 3 3 raices Coluvion
1.0a 1.5 TP 1 1 2 Arena arcillosa con algo de grava Coluvion
1.5a2.0 TP 1 1 1 color amarillo claro (humeda) Coluvion
20225 L 2 1 3 Arcilla arena color amarillo marrén Coluvion
2.5a3.0 TP 3 3 5 Coluvion
3.0a35 Ll 4 > ! Limo arcilloso color marrén-amarillo Coluvion
3.5a4.0 TP 6 7 9 Coluvion
402345 Ll 11 14 16 Arena de grano fino color amarillo Aluvial
4.5 a 5.0 TP 19 18 18 Aluvial
5.0a5.5 TP 13 12 12 Arcilla color marrén Aluvial
5.5a6.0 TP 12 13 17 Aluvial
6.026.5 P 12 12 17 Arena fde grano fino color morado Aluval
6.5a7.0 TP 21 22 27 Aluvial

Profundidad del nivel freatico: [Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador: |

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
Tabla B-6 - Sondeo # 4

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO |EMPRESA:

SONDEOS N°: 4 LOCALIZACION:

FECHA: OCTUBRE 29 TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION
PROF(m) RA & 1o 18" DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP 1 1 1 Arcilla arenosa color marrén Coluvion
0.5a 1.0 TP 1 1 2 Coluvion
1.0a 1.5 TP 1 2 3 . ) . Coluvion
Arcilla color marrén amarillo con -

15220 TP 3 3 5 abundante mica Coluvion
2.0a2.5 TP 2 2 3 Coluvion
2.5a3.0 TP 4 6 6 Arena arcillo-gravosa colores Coluvion
3.0a 3.5 TP 5 5 7 marrén amarillo y verdoso Aluwvial
3.5a4.0 TP 9 9 11 Arena arcillosa color marréon y verde Aluvial
40245 1P 11 10 11 Arena arcillosa color marrén Aluvial
4.5a5.0 TP 12 11 10 Aluvial
5.0855 TP 11 13 14 Arena arcillosa colores amarillo Aluvial
5.5a6.0 TP 13 13 13 marrén y gris Aluvial
6.0 a 6.5 TP 13 14 16 Aluvial
6.5a7.0 TP 18 23 15 Arena grawvo arcillosa color gris Aluvial

Profundidad del nivel freatico: SUPERFICIAL

|Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador:

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
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Tabla B-7 - Sondeo # 5

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO

EMPRESA:

SONDEOS N°: 5

LOCALIZACION:

FECHA: OCTUBRE 29

TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION
PROF(mM) RA & 1o 15" DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP 0 3 3 Arena arcillosa color marrén Coluvion
0.5a1.0 TP 3 5 6 Coluvion
1.0al1.5 TP 7 8 8 Coluvion
1.522.0 L 9 10 9 Arcilla arenosa con algo de grava Coluvion
2.0a25 TP 5 8 8 color verdoso y blanco Coluvion
2.5a3.0 TP 10 9 9 Coluvion
3.0 a 3.5 TP 10 17 19 Coluvion
3.5a4.0 TP 14 12 13 Coluvion
4.0 a 4.5 TP 7 9 12 Arcilla arenosa color verde Aluval
4.5 a 5.0 TP 14 14 14 Grava arenosa cuarzosa color claro Aluval
5.0a5.5 TP 13 10 9 con arcilla color verdoso Aluval
5.5a6.0 TP 8 9 13 Arena arcillosa color marrén y verde Aluval
6.0a6.5 L 13 8 9 Arcilla gravosa color morado Aluvial
6.5a 7.0 TP 9 11 12 Aluvial
7.0a7.5 TP 16 21 22 Arena arcillosa color marrén con Aluval
7.5 a8.0 TP 22 25 29 abundante mica Aluval
8.0 a 8.5 TP 12 R R Grava arenosa color blanco

Profundidad del nivel freatico: 6.25 metros

|Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador:

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D

Tabla B-8 - Sondeo # 6

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO

EMPRESA:

SONDEOS N°: 6

LOCALIZACION:

FECHA: OCTUBRE 29

TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION

PROF(mM) RA & 15" 15 DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP o] [e) 6] Llimo arenoso color rojo Relleno
0.5a 1.0 TP 1 1 1 Relleno
1.0a 1.5 TP 1 1 2 Relleno
1.5a 2.0 TP 2 2 3 Relleno
2.0a2.5 ™ 3 3 3 Limo arenoso con algo de grava Relleno
2.5 a 3.0 TP 4 4 4 color amarillo Relleno
3.0 a 3.5 TP 4 14 11 Grava arenosa color blanco y ama Coluvion
3.5a4.0 TP 6 10 8 Limo arenoso con algo de grava Coluvion
4.0 a 4.5 TP 7 6 7 color rojizo amarrillo y crema Coluvion
4.5 a 5.0 TP 6 9 8 Coluvion
5.0a5.5 TP 6 5 5 Coluvion
5.5 a 6.0 TP 11 9 11 Coluvion
6.0 a 6.5 TP 9 9 9 Arcilla arenosa color marrén Aluvial
6.5a7.0 TP 9 9 9 amarillo, crema y morado Aluwvial
7.0a 7.5 TP 8 8 8 Aluvial
7.5 a8.0 TP 9 11 17 Aluwvial
8.0 a 8.5 TP 12 15 14 Limo arenoso con algo de grava Aluvial
8.5 a9.0 TP 13 15 15 color amarrillo Aluwvial

Profundidad del nivel freatico: 8.00 metros

|Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador:

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
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Tabla B-9 - Sondeo # 7

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO

EMPRESA:

SONDEOS N°: 7

LOCALIZACION:

FECHA: NOVIEMBRE 26

TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION

PROF(m) RA & o 15" DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP 5 5 5 Arcilla arenosa color verdoso, Coluvion
0.5a 1.0 TP 3 5 7 marrén, blanco con granos de Coluvion
1.0a 1.5 TP 3 3 4 cuarzo Coluvion
1.5a2.0 TP 4 4 5 Coluvion
2.0a25 TP 4 4 4 Coluvion
2.5a3.0 TP 4 3 4 Coluvion
3.0a3.5 TP 3 4 6 Arcilla arenosa color crema muy Coluvion
3.5a4.0 TP 5 8 8 humeda Coluvion
4.0 a 4.5 TP 2 5 6 Arcilla arenosa color gris y marrén, Aluvial
4.5a5.0 TP 7 10 9 presencia de granoz de cuarzo Aluvial
5.0a5.5 TP 6 8 9 "humeda" Aluvial
5.5a6.0 TP 10 12 11 Aluwvial
6.0 a 6.5 TP 6 9 11 Arcilla arenosa color gris con algo Aluvial
6.5a7.0 TP 13 16 18 de grava marron y blanco, Aluvial
7.0a7.5 TP 8 10 17 presencia de granoz de cuarzo Aluvial
7.5a8.0 TP 17 19 22 Aluvial
8.0 a 8.5 TP R Aluvial

Profundidad del nivel freatico: 2.75 a 3.5 metrog Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador: |

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
Tabla B-10- Sondeo # 8

PROYECTO: DESLIZAMIENTO EL REPOSO [EMPRESA:

SONDEOS N°: 8 LOCALIZACION:

FECHA: NOVIEMBRE 26 TIPO DE SONDEOS: PERCUSION

MUEST PENETRACION

PROF(m) RA & 1> 18" DESCRIPCION TIPO SUELO
0.0 a 0.5 TP 1 1 1 Arcilla color gris y marron Coluvion
0.5a1.0 TP 1 3 2 Coluvion
1.0al1.5 TP 2 2 2 Coluvion
1.5a2.0 TP 3 3 3 Arcilla color gris negruzco y marrén Coluvion
2.0a25 TP 3 3 3 Arcilla color blanco, marrén y rojizo Coluvion
2.5a3.0 TP 3 3 2 Coluvion
3.0a3.5 TP 2 5 7 Coluvion
3.5a4.0 TP 10 14 14 Arcilla color marrén y gris Aluvial
4.0a4.5 TP 14 17 15 Aluvial
45ab5.0 TP 15 17 9 Aluwvial
5.0a5.5 TP R R R Aluwvial

Profundidad del nivel freatico:

[Cota superficie del terreno

Observaciones:

Operador:

CONVENCIONES: TP: TUBO PARTIDO R: RECHAZO
Fuente: Jaime Suarez D
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RESUMEN DE ENSAYOS DE LABORATORIO

Tabla B-11 - Resumen ensayo de laboratorio

Fuente: Jaime Suarez D

FACTORES DE SEGURIDAD

Para el analisis del modelo geotécnico se utilizé el software de computador
SLOPE/W Version 2007 de GEO-SLOPE

producto de software que utiliza la teoria de equilibrio limite para obtener los

International

factores de seguridad de deslizamiento de los taludes

Método de andlisis:

Aunque el programa permite trabajar con nueve diferentes métodos de analisis,

para objeto del presente estudio se trabajo conjuntamente con los siguientes tres

métodos
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SONDEOS |Prof metros| Humedad %Finos % limite % limite %indice | Clasificacion
W% liquido plastico plastico
1 4 17.44 39.13 SC
2 7 18.38 46.78 SC
3 2 24.47 40.61 SC
3 8 19.13 57.05 SC
4 3 23.12 42.44 SC
4 6 20.16 49.29 SC
5 5 18.31 56.2 SC
5 8 13.66 47.06 SC
6 3 24.51 65.34 ML
6 9 28.29 58.77 ML
1 5 39.59 15.8 23.8 CL
2 3 46.81 19.8 27.01 SC
3 4 49.61 23.82 25.8 CL
4 3 28.12 16.76 11.36 SC
5 2 27.58 14.76 13.42 SC
6 3 24.75 18.41 6.33 ML
7 2 45.33 25.23 20.1 CL
8 4 38.21 22.45 15.76 CL

ltd. SLOPE/W es un




Método ordinario o de Fellenius
Método de Bishop simplificado
Método de Janbu simplificado

Los resultados de los factores de seguridad se presentan para cada uno de los

métodos indicados para todos los perfiles de talud ensayados

Geometria y estratigrafia:

El modelo geotécnico con los tipos de material de suelo encontrados en los

sondeos y ensayos de acuerdo al modelo geoldgico obtenidos

Superficie de falla:

Para la definicion de las superficies de falla se utilizo el sistema de red de centros

de rotacion y radios por puntos de dato, utilizando superficies circulares

Presion de poro:

Para modelar la presién de poro se utilizo la linea de nivel freatico de acuerdo a

los datos obtenidos en el suelo

Propiedades del suelo:

Se utilizo el sistema de parametros totales de resistencia de acuerdo al sistema de

Mohr-Coulomb obtenidos en ensayos de corte directo drenados
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Tabla B-12 - Propiedades del suelo

MANTO DESCRIPCION v KN/m3 ¢ Grados C KN/m2
1 Coluvion 16 15 12
2 Aluvial 18 23 15

Cargas externas aplicadas:

De acuerdo al articulo 4.2.5 y la tabla 4-1 el valor minimo para el andlisis

Fuente: Jaime Suarez D

seudoestatico de taludes es Kst/amax=0.80

amax= 0.25*0.8=0.2g EI reglamento NSR-10 permite utilizar el 50% de los
pardmetros seudoestéaticos (*Nota de tabla 1-1) de disefio se utilizo un coeficiente

de 0.10 g
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RESUMEN DE LOS FACTORES DE SEGURIDAD OBTENIDOS

Tabla B-13 - Factores de seguridad

Elevation

F.S
PERFIL
FELLENIUS | F.SBISHOP | F.SJANBU
Talud Actual 0.902 0.942 0.893
Talud estabilizado con subdren profundo 1.06 1.152 1.081

Fuente: Elaboracién Propia

TALUD ACTUAL

Figura B-1- Superficie de falla

L 342

TR

Fuente: Autor
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TALUD ESTABILIZADO CON SUBDREN PROFUNDO

Figura B-2- Superficie de falla

Elevation

Fuente: Autor

Conclusiones del andlisis del modelo mateméatico:

1 los factores de seguridad son bajos debido a que el suelo del coluvion del sitio

es muy poco resistente

2 Al construir un subdren profundo el factor de seguridad aumenta ligeramente
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TENER EN CUENTA:

1 El deslizamiento esta directamente relacionado con la intensidad de las lluvias

ocurridas en la zona en las semanas anteriores al deslizamiento

2 las casas destruidas por el movimiento se encontraban construidas sobre un

coluvion de arcillas muy blandas depositadas en una antigua carcava de erosion

3 La colocacion de rellenos en la cabeza del coluvion facilito la ocurrencia del

movimiento

OBRAS DE ESTABILIZACION:

Se recomienda construir las siguientes obras

a)

b)

d)

subdrenes de penetracion

construir un sistema de drenes de penetracion de profundidad de 40 metros

cada uno.
subdren de zanja profundo

Se recomienda construir un subdren se zanja en el perimetro sur oriental
del deslizamiento, y las aguas colectadas deben entregarse a un pozo de

alcantarillado
control de aguas de escorrentia

Se recomienda construir un sistema de recoleccidén y conduccion de aguas
de escorrentia al suroriente del deslizamiento. Se sugiere un canal paralelo

al subdren de la zanja
arborizacion de la zona

Se recomienda arborizar toda la zona del deslizamiento y los solares al

nororiente del mismo utilizando especies con raiz pivotante profundas
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ANEXO C: MEMORIAS DE DISENOS DE MUROS DE CONTENCION EN
VOLADIZO Y EN GAVIONES
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DISENO DE MURO EN VOLADIZO:

Tabla C-1- Datos y especificaciones de disefio Muro en Voladizo

1) DATOS DE DISENO

DISENO ESTRUCTURAL DE MURO EN CONCRETO H=

2) ESPECIFICACIONDES DEL DISENO

NORMAS DE DISENO

CARGAS
SOBRECARGA (q)
EMPUJE ACTIVO DEBIDO A SISMO
EMPUJE ACTIVO ESTATICO
CONCRETOS

fc
PESO CONCRETO

ACERO DE REFUERZO CONVENCIONAL

Fy >=1/2"
Fy <=3/8"

DATOS DEL SUELO
COHESION RELLENO
PESO DE RELLENO
PESO DE FUNDACION
COHESION FUNDACION
Angulo de friccion interno del relleno
Angulo de friccion del material en la fundacion

ZONA DE AMENAZA SISMICA
Coeficiente de aceleracion pico efectivo

combinaciones de carga para estabilidad
D: carga muerta

E:presion de tierras

EQ:carga debida al sismo

4.5 m
0 o
NSR-10
b 2
2.5 T/m

TEORIA METODO MONONOBE-OKABE
TEORIA DE RANKINE

175 kg/cm?

2.1 T/m®
0 kg/cm?
0 kg/cm?
0 Tm?
2 " im?
b 3
1.7 T/m
b 2
3 T/m
30 e
28 e
025

Fuente: Autor
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Tabla C-2- Dimensionamiento de los elementos

3)DIMENSIONAMIENTO DE LOS ELEMENTOS

MURO

RELLENO

b1 0.8 h

b2 1.8 b

b3 0.7 N

e b4 0 3

b5 075

b6 .05

b7 0 h

b8 0 h

i hi 0.5 h

h2 0 b

h3 4 h

h4 0 h
B 3.3
1 H 45
hy criterio OK
a 0

e llave d 0 h

R b7 0 h

b8 0 b

ELEMENTO b(x) h(y) X Y A peso X.peso
1 0.75 4 1.175 2.5 3 6.3 7.4025
2 0 4 0.8 1.833333333 0 0 0
3 1.05 4 1.9 1.833333333 21 4.41 8.379
4 0.8 0 0.533333333 0.5 0 0 0
5 1.8 0 1.7 0.5 0 0 0
6 0.7 0 2.833333333 0.5 0 0 0
7 3.3 0.5 1.65 0.25 1.65 3.465 5.71725
T1 0 0 3.3 0 0 0 0
T2 0 0 3.3 0 0 0 0
TOTALES 6.75 14.175 21.49875
ELEMENTO b(x) h(y) X Y A peso X.peso
8 1.75 0 2.716666667 45 0 0 0
9 1.05 4 2.25 3.166666667 2.1 4.2 9.45
10 0.7 4 2.95 25 2.8 5.6 16.52
11 0.7 0 3.066666667 0.5 0 0 0
TOTALES 4.9 9.8 25.97
PESO TOTAL 23.975 47.46875

333333333333

3 3

Fuente: Autor

230




Tabla C-3- Presion de tierras debido a sobrecargas

4)PRESION DE TIERRAS DEBIDO A LA SOBRE CARGA (METODO ELASTICO )

Sobrecarga g: (Tn/m?) 2.5
L1 (m) 1
L2 (m) 3
h (m) 4
h
a4 . Lo
L,O_Hi - sen 3 cos 28]
Fid
P: /90 [H*(62-61)]
ah 0.266666667 o1 tan™(L2/H)
62: tan ™ ((L2+L1)/H)
ah B/2+0=02° o B Ao 91 62 Psi Zi Mi
0 0 0 0 0 0 0 0 0.177777778 0
0.266666667 | 86.1859252 | 83.91147185| 4.54890664 | 0.249744306 | 75.06858282 | 86.1859252 | 0.082350684 0.4 0.03294027
0.533333333 | 82.4053566 | 77.95742486 | 8.895863549 | 0.47179619 | 61.92751306 | 82.4053566 | 0.15168773 | 0.666666667 | 0.10112515
0.8 78.6900675 | 72.25532837 | 12.8694783 | 0.646117255 | 51.34019175 | 78.6900675 | 0.202591672 | 0.933333333 | 0.18908556
1.066666667 | 75.0685828 | 66.89367314 | 16.34981936 | 0.764186301 | 43.15238973 | 75.0685828 | 0.236416245 1.2 0.28369949
1.333333333 | 71.5650512 | 61.92751306 | 19.27507623 | 0.828102592 | 36.86989765 | 71.5650512 | 0.257001137 | 1.466666667 | 0.376935
1.6 68.1985905 | 57.38075693 | 21.63566717 | 0.846771347 | 32.00538321 | 68.1985905 | 0.268097832 | 1.733333333 | 0.46470291
1.866666667 | 64.9831065 | 53.25252905 | 23.46115495 | 0.831715631 | 28.17859011 | 64.9831065 | 0.272626047 2 0.54525209
2.133333333 | 61.9275131 | 49.52476847 | 24.80548918 | 0.794065489 | 25.11483489 | 61.9275131 | 0.272686505 | 2.266666667 | 0.61808941
2.4 59.0362435 | 46.16913933 | 25.73420828 | 0.743033334 | 22.61986495 | 59.0362435 | 0.269750952 | 2.533333333 | 0.68336908
2.666666667 | 56.3099325 | 43.15238973 | 26.31508548 | 0.685502859 | 20.55604522 | 56.3099325 | 0.264843609 2.8 0.74156211
2.933333333 | 53.7461623 | 40.44004991 | 26.6122247 | 0.626227651 | 18.82471002 | 53.7461623 | 0.258677424 | 3.066666667 | 0.79327743
3.2 51.3401917 | 37.99873244 | 26.68291861 | 0.568262468 | 17.35402464 | 51.3401917 | 0.251749386 | 3.333333333 | 0.83916462
3.466666667 | 49.0856168 | 35.79740303 | 26.5764275 | 0.513416476 | 16.09081635 | 49.0856168 | 0.244405929 3.6 0.87986134
3.733333333 | 46.974934 | 33.80795991 | 26.3339482 | 0.462638548 | 14.99507913 | 46.974934 | 0.236887814 | 3.866666667 | 0.91596621
4 45 32.00538321 | 25.98923358 | 0.416311908 | 14.03624347 45
3.269772968 7.4650307
Ps 3.269772968 Tn/m
z 2.283042514 m

Fuente: Autor

231




Tabla C-4- Presion de tierras debido a sobrecargas

4)PRESION DE TIERRAS DEBIDO A LA SOBRE CARGA (METODO ELASTICO )

""""" g oA Sobrecarga q: (Tn/m?) 25
/ L1 (m) 1
/ L2 (m) 3
§ b3 (m) 0.7
h (m) 4
A nd ) . AR
Ao =2.0— [[‘} — sen B cos 26]
by L
P: q/90 [H*(62-81)]
e1: tan™(L2/H)
ah 0.046666667 02: tan"((L2+L1)/H)
aAh B/2+a=02° a B Ao 01 02 Pvi Zi Mi
0 0 0 0 0 0 0 0 0.031111111 0
0.046666667 | 89.3315796 | 88.93060298 | 0.80195317 | 1.62457E-05 | 87.32813541 | 89.3315796 | 0.002597057 0.07 0.00018179
0.093333333 | 88.663341 | 87.86195052 | 1.602781008 | 0.000129724 | 84.66784112| 88.663341 | 0.010358703 | 0.116666667 | 0.00120852
0.14 87.995466 | 86.79478407 | 2.401363798 | 0.000436468 | 82.03038961 | 87.995466 | 0.023197519 | 0.163333333 | 0.00378893
0.186666667 | 87.3281354 | 85.72983891 | 3.196592999 | 0.001030133 | 79.42647658 | 87.3281354 | 0.040971564 0.21 0.00860403
0.233333333 | 86.6615295 | 84.66784112 | 3.987376676 | 0.002000869 | 76.86597769 | 86.6615295 | 0.063489687 | 0.256666667 | 0.01629569
0.28 85.9958271 | 83.60950469 | 4.772644748 | 0.003434261 | 74.35775354 | 85.9958271 | 0.09051835 | 0.303333333 | 0.02745723
0.326666667 | 85.3312057 | 82.5555287 | 5.551354006 | 0.00541036 | 71.90951063 | 85.3312057 | 0.121789455 0.35 0.04262631
0.373333333 | 84.6678411 | 81.5065947 | 6.322492837 | 0.008002819 | 69.52772048 | 84.6678411 | 0.157008658 | 0.396666667 | 0.0622801
0.42 84.0059071 | 80.46336424 | 7.085085619 | 0.011278146 | 67.21759427 | 84.0059071 | 0.195863649 | 0.443333333 | 0.08683288
0.466666667 | 83.345575 | 79.42647658 | 7.838196745 | 0.015295099 | 64.98310652 | 83.345575 | 0.238031998 0.49 0.11663568
0.513333333 | 82.6870138 | 78.39654663 | 8.580934244 | 0.020104204 | 62.82705885 | 82.6870138 | 0.283188246 | 0.536666667 | 0.15197769
0.56 82.0303896 | 77.37416312| 9.312452969 | 0.025747423 | 60.75117366 | 82.0303896 | 0.331010026 | 0.583333333 | 0.19308918
0.606666667 | 81.3758656 | 76.35988697 | 10.03195735 | 0.032257964 | 58.75620767 | 81.3758656 | 0.381183125 0.63 0.24014537
0.653333333 | 80.7236018 | 75.35424996 | 10.73870367 | 0.039660221 | 56.84207612 | 80.7236018 | 0.433405466 | 0.676666667 | 0.29327103
0.7 80.0737545 | 74.35775354 | 11.4320019 | 0.047969848 | 55.0079798 | 80.0737545
2.372613505 1.24439443
Pv 2.372613505 Tn/m
X 0.524482572 m

Fuente: Autor
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Tabla C-5- Presion de tierras estado estatico

4)PRESION DE TIERRAS ESTADO ESTATICO (TEORIA DE RANKINE)

aang. de incinacion del relleno superior
$-:ang. Fiiccion intema del temeno

< Cohesion del relleno
y-peso unitario del relleno
]
Presion Acliva de Tiema
Pa: 172y Ka (0P Pp: 172 ¢ Kp (hp)?
Ka: cosax cosg - Kp tan%{45+§72)
cosa +
a 0 ° 0 rad hp 0.5 m
¢ 30 - 0.523598776 rad ¢ 28 0.488692191 rad
" 2 Tm? 45 0.785398163 rad
Iy 45 m
Condicion Activa Condicion Pasia
Ka 0.333333333 Kp 2769826195
Pa 6.75 Tm Pp 0.692456549 Tm

Fuente: Autor
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Tabla C-6- Presion de tierras estado pseudo-estatico

5)PRESION DE TIERRAS ESTADO PSEUDO ESTATICO (METODO MONONOBE-OKABE)

A

6:ang de inclnacion de la cara intema de la

pantalia con Ia horizontal

a:ang. de incinacion del relleno superior

$:ang. de ficcion intema del suelo de relleno

&:ang. de friccion enire & suelo de relleno y la
pantala del muro

Ah:aceleracion horizontal del femeno debido al sismo
Avaceleracion verfical del temeno debido al sismo

para el analisis de la estabilidad se considera
6= 90" y 5=(2/3)0"

PaF 1/2y(h"y*KaE Ly 45 m
Aa 025
KaE sen’(B+o-y) Ah:Aar 025
Dae cosy sen’® sen (8-5-v) Av 0.04
¥ 14.59657553 °
T m— : - v 0.254758302 rad
Dae: 1+ | sen{$+d)sen(-a-y)
\ sen{8-5-ysen(0ta)
v Tan! Ah
1-Av
2] 0 e 1.570796327 rad
a 0 = 0
¢ 0 = 0.523598776 rad
F 0 = 0
Condicion Actia
Dae 1.878144571
Kae 053
Pae 10.7 Tm
Kdinamico=pK=KarKa 0.20

Fuente: Autor
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Tabla C-7- Analisis para condicidn de cargas muertas y empuje (estatico)

6) ANALISIS PARA CONDICION DE CARGAS MUERTAS Y EMPUJE (D+E)

EMPUJE DE TIERRAS

Pa 6.75 B: 3.3 m
Pah= Pa cos (a) 6.75
Pav= Pa seno (a) 0 h' 45 m
VOLCAMIENTO
ELEMENTO CARGA (TON) BRAZO MA (T-m/m)
hor | vert (m) Mwolcami | Mantivol
Pah 6.75 1.5 10.125
Pav 0 3.3 0
1 6.3 1.175 7.4025
2 0 0.8 0
3 4.41 1.9 8.379
4 0 0.533333333 0
5 0 1.7 0
6 0 2.833333333 0
7 3.465 1.65 5.71725
T1 0 3.3 0
T2 0 3.3 0
8 0 2.716666667 0
9 4.2 2.25 9.45
10 5.6 2.95 16.52
11 0 3.066666667 0
TOTAL 6.75 23.975 10.125 47.46875 |Fs wolcamient
4.688271605 > 3
DESLIZAMIENTOS criterio OK
¢' 28 ° 0.488692191 rad
Froz=) Fvert*tan¢+C*B+Pp = 23.34019017 T/m
FS Desli: Froz/Pah 3.457805952 > 1.6
criterio OK
PRESIONES DE CONTACTO
SMA= Mantivolc-Mwolcami 37.34375 T-m/m
>Fvert: 23.975 T-m
Xcg SMA/yFvert 1.557612096 m
e= B/2-Xcg 0.092387904 m < B/6: 0.55 m
criterio OK Resultante en el tercio central
gmax: (>Fvert/B)*(1+6e/B) 8.48553719 T/m?
gmin: (> Fvert/B)*(1-6e/B) 6.04476584 T/m?

Fuente: Autor
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Tabla C-8- Analisis para condicidn de cargas muertas, sobrecarga y empuje (seudo estatico)

7) ANALISIS PARA CONDICION DE CARGAS MUERTAS, SOBRECARGA Y EMPUJE (D+L+E)

EMPUJE DE TIERRAS

Pa 6.75 B: 3.3 m
Pah= Pa cos (a) 6.75
Pav= Pa seno (a) 0 h' 4.5 m
VOLCAMIENTO
ELEMENTO CARGA (TON) BRAZO MA (T-m/m)
hor | vert (m) Mwolcami | Mantivol
Pah 6.75 1.5 10.125
Ps 3.269772968 2.283042514 | 7.465030695
Pav 0 3.3 0
Pv 2.372613505 | 0.524482572 1.24439443
1 6.3 1.175 7.4025
2 0 0.8 0
3 4.41 1.9 8.379
4 0 0.533333333 0
5 0 1.7 0
6 0 2.833333333 0
7 3.465 1.65 5.71725
T1 0 3.3 0
T2 0 3.3 0
8 0 2.716666667 0
9 4.2 2.25 9.45
10 5.6 2.95 16.52
11 0 3.066666667 0
TOTALES | 10.01977297 26.3476135 17.5900307 = 48.7131444 |Fs wlcamient

DESLIZAMIENTOS

¢ 28 ° 0.488692191 rad

Froz=} Fvert*tang+C*B+Pp = 24.60173115 T/m

FS Desli: Froz/Pah 3.644700911 > 1.05

criterio OK

PRESIONES DE CONTACTO

>MA= Mantivolc-Mwolcami 31.12311374 T-m/m

>Fvert: 26.3476135 T-m

Xcg SMA/sFvert 1.181249821 m

e= B/2-Xcg 0.468750179 m <
criterio OK

gmax: (>Fvert/B)*(1+6e/B) 14.78878015 T/m?

gmin: (>Fvert/B)*(1-6e/B) 1.179470459 T/m?

2.769360968 > 2
criterio OK
B/4: 0.825 m

Resultante en el tercio central

Fuente:

Autor
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Tabla C-9- Andlisis para condicion de cargas muertas, empuje y sismo (Sismo)

8) ANALISIS PARA CONDICION DE CARGAS MUERTAS, EMPUJE Y SISMO (D+E+EQ)

Aa 0.25
EMPUJE DE TIERRAS
Pa 6.75 B 3.3 m
Pah= Pa cos (a) 6.75
Pav= Pa seno (a) 0 h' 4.5 m
INCREMENTO POR SISMO
APaE: 1/2y(h")**AKaE 4.0 AKaE 0.20
APaEH: APaEcos (a) 3.950855464
APaEV: APaEseno (a) 0
VOLCAMIENTO
ELEMENTO CARGA (TON) BRAZO MA (T-m/m)
hor | vert (m) Mwolcami | Mantivol
Pah 6.75 1.5 10.125
Pav 0 3.3 0
APaEH 3.950855464 3.011729317 | 11.89890723
APagv 0 3.3
1 6.3 1.175 7.4025
2 0 0.8 0
3 4.41 1.9 8.379
4 0 0.533333333 0
5 0 1.7 0
6 0 2.833333333 0
7 3.465 1.65 5.71725
T1 0 3.3 0
T2 0 3.3 0
8 0 2.716666667 0
9 4.2 2.25 9.45
10 5.6 2.95 16.52
11 0 3.066666667 0
1 1.575 25 3.9375
2 0 1.833333333 0
3 1.1025 1.833333333 2.02125
4 0 0.5 0
5 0 0.5 0
6 0 0.5 0
7 0.86625 0.25 0.2165625
T1 0 0 0
T2 0 0 0
8 0 4.5 0
9 1.05 3.166666667 3.325
10 1.4 25 3.5
11 0 0.5 0
TOTALES | 16.69460546 23.975 35.02421973  47.46875 |Fs wolcamient
1.355312135 > 11
criterio OK
Fuente: Autor
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Tabla C-10- Andlisis para condicion de cargas muertas, empuje y sismo (Sismo)

DESLIZAMIENTOS

Path 16.69460546

¢ 28 ° 0.488692191 rad

Froz=3 Fvert*tan¢+C*B+Pp = 23.34019017 T/m

FS Desli: Froz/Paeh 1.39806779 > 1.1
criterio OK

PRESIONES DE CONTACTO

>MA= Mantivolc-Mwolcami 12.44453027 T-m/m

> Fvert: 23.975 T-m

Xcg SMA/yFvert 0.519062785 m

e= B/2-Xcg 1.130937215 m

gmax: (>Fvert/B)*(1+6e/B) 22.20411555 T/m? < gadm
gmin: (>Fvert/B)*(1-6e/B) 0 T/m?

criterio
OK

Fuente: Autor
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Tabla C-11- Capacidad de carga

9) CALCULO CAPACIDAD CARGA ULTIMA

METODO DE HANSEN PARA CIMIENTOS

Tuma = 08208, + g8, 8, + 0. 5yBN = d,

PARAMETROS
a 0 e
b 2 °
¥ 17 timd
c 3 tfm?
q 17 tim?
b 0 h m
[») 1 h m
B 33 m
L 12 m
e{D+E) 0.092387904 m
e{D+L+E)  0.468750179 m
eD+E+EQ)  1.130937215 m
Pal{l+E) 6.75 Ton/m
Pa2D+L+E) 10.01977267  Ton/m
Pa3D+E+EQ) 16.69460546  Ton/m
SFI{D+E) 23.975 Ton/m
sP2D+L+E)  26.3476135 Ton/m
sP3D+E+EQ 23.975 Ton/m
c N¢ Nq Sc
3 2579 147 " 1.147970129
1.112216443
1.049309958
Ny il Sy dy L
109 0.89615919 1 12
0.92125001 1
0.96530581 1

Angulo de inclnacion del talud

Angulo de ficcion del suelo 0.488692191 rad

Peso unitario del suelo
Cohesion
Sobrecarga

Distancia horizontal desde la corona del talud a la base del muro

Nivel de desplante
Ancho de la base del o
Longitud del muro
Excentricidad
Excentricidad
Excentricidad
Fuerza Horizontal
Fuerza Horizontal
Fuerza Horizontal
Fuerza Vertical
Fuerza Vertical
Fuerza Vertical

dec q Sq dq
1.128401674 1.7 1.13303284 1.096079866
1.169312195 1.10468028 1.126692219
1.385309843 1.04599843 1.288318033

quit qadm {quitFs)
QID+E)  157.2002262 Towm? 5242007539
QADHAE) 151.8901266 Ton'm®  S0.63004221
QID+E+EQ) 155.4Z79265 Ton/m®  51.80930882

1.7

FS=3
Tovm?
Ton/m?
Ton/mé

B
3. 11522419
236249964
1.03812557

Fuente: Autor
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DISENO DE MURO EN GAVIONES:

Tabla C-12- Datos y especificaciones de disefio Muro en Voladizo

1) DATOS DE DISENO

2) ESPECIFICACIONDES DEL DISENO

NORMAS DE DISENO

CARGAS
SOBRECARGA (q)
EMPUJE DEBIDO A LA SOBRECARGA
EMPUJE ACTIVO DEBIDO A SISMO
EMPUJE ACTIVO ESTATICO
GAVIONES

PESO GAVION

DATOS DEL SUELO
PESO DE FUNDACION
PESO DE RELLENO
COHESION SUELO DE RELLENO
COHESION SUELO DE FUNDACION
Angulo de friccion interno del relleno
Angulo de friccion del material en la fundacion

ZONA DE AMENAZA SISMICA H.6.8 Y A2.3.3
Coeficiente de aceleracion pico efectivo

combinaciones de carga para estabilidad
D: carga muerta

E:presion de tierras

EQ:carga debida al sismo

CALCULO DE ESTABILIDAD LATERAL H=

6 “m
15 e
0.261799388 rad

NSR-10

Al

1 T/m?
TEORIA DE ELASTICIDAD
TEORIA METODO MONONOBE-OKABE
TEORIA DE RANKINE

16 Tm?
16 Tm?
18 T/md
b 2
0 T/m
2 T/m?
30 e
28 e
025

Fuente: Autor
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Tabla C-13- Dimensionamiento de los elementos

3)DIMENSIONAMIENTO DE LOS ELEMENTOS

33333333333333

3333383

33

bl 6 h
b2 5 h
b3 4 :
AERRERRRRRREE AR AR 23'1 3 .
3-2 2
| b2 8 b3-3 1 h
Py b3 ﬁi ) 2 A
h2 1 h
H3 h3 1 b
h3-1 1 N
h3-2 1 h
h2 h3-3 1 h
h3-4 0 b
h al 1 Y
a2 1 :
I a3 1
b1 24 1 «
a5 1 h
a6 1 h
B 6
criterio OK H 6
MURO B 15
ELEMENTO h(y X Y A peso X.peso
1 6 1 3 0.5 6 9.6 28.8
2 5 1 35 15 5 8 28
3 4 1 4 2.5 4 6.4 25.6
31 3 1 45 35 3 4.8 21.6
32 2 1 5 45 2 3.2 16
33 1 1 5.5 55 1 1.6 8.8
34 0 0 6 6 0 0 0
4 0 0 0 0 0 0 0
5 0 0 0 0 0 0 0
6 0 0 0 0 0 0 0
7 0 0 0 0 0 0 0
8 0 0 0 0 0 0 0
9 0 0 0 0 0 0 0
33.6 128.8
|PESO TOTAL | 336 |  Tovm |

Fuente: Autor
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Tabla C-14- Presion de tierras debido a sobrecargas

4)PRESION DE TIERRAS DEBIDO A LA SOBRE CARGA (METODO ELASTICO )

———
i AT Sobrecarga q: (Tn/m?) 1
e L1 (m) 1 A
—— Ps L2 (m) 10
i SO el
oo
z
............... — | —
Ao = /_,0—[['} — sen 3 cos 20]
T
P: q/90 [H*(62-61)]
Ah 0.4 01: tan™(L2/H)
62: tan™((L2+L1)/H)

ah B/2+a=02° a B Ao 91 82 Psi Zi Mi
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0.4 78.6900675 | 65.99661577 | 25.38690351 | 0.46468333 | 68.19859051 | 78.6900675 | 0.046628787 0.6 0.02797727
0.8 68.1985905 | 54.55042179 | 27.29633744 | 0.398827708 | 51.34019175 | 68.1985905 | 0.074926217 1 0.07492622
1.2 59.0362435 | 45.61871161 | 26.83506372 | 0.304373583 | 39.80557109 | 59.0362435 | 0.085469655 1.4 0.11965752
1.6 51.3401917 | 38.76515056 | 25.15008237 | 0.221025688 | 32.00538321 | 51.3401917 | 0.085932482 1.8 0.15467847
2 45 33.48027063 | 23.03945873 | 0.158485137 | 26.56505118 45 0.081933106 2.2 0.18025283
2.4 39.8055711 | 29.34598307 | 20.91917605 | 0.114318506 | 22.61986495 | 39.8055711 | 0.076380916 2.6 0.19859038
2.8 35.5376778 | 26.05520951 | 18.96493657 | 0.083658844 | 19.65382406 | 35.5376778 | 0.070594905 3 0.21178472
3.2 32.0053832 | 23.39004087 | 17.23068467 | 0.062312885 | 17.35402464 | 32.0053832 | 0.065117149 3.4 0.22139831
3.6 29.0546041 | 21.19641248 | 15.71638325 | 0.047269113 | 15.524111 | 29.0546041 | 0.060135525 3.8 0.22851499
4 26.5650512 | 19.36437467 | 14.40135301 | 0.036494915 | 14.03624347 | 26.5650512 | 0.05568359 4.2 0.23387108
4.4 24.4439548 | 17.81430266 | 13.25930424 | 0.028643855 | 12.80426607 | 24.4439548 | 0.05173195 4.6 0.23796697
4.8 22.6198649 | 16.4875795 | 12.2645709 | 0.022823717 | 11.76828893 | 22.6198649 | 0.048229227 5 0.24114613
5.2 21.037511 | 15.34033668 | 11.3943487 | 0.018437726 | 10.88552705 | 21.037511 | 0.045119929 5.4 0.24364762
5.6 19.6538241 | 14.3392206 | 10.62920691 | 0.015081292 | 10.12467166 | 19.6538241 | 0.042351788 5.8 0.24564037
6 18.4349488 | 13.45849415 | 9.952909349 | 0.012475894 | 9.462322208 | 18.4349488

0.890235226 2.62005288

Ps 0.890235226 Tn/m
z 2.943101777 m
Fuente: Autor
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Tabla C-15- Presion de tierras estado estatico

4)PRESION DE TIERRAS ESTADO ESTATICO {TEORIA DE RANKINE)

AR )
ORIHRANHNA]

p-ang. de inclinacion del relleno superior
¢-ang. Friccion intema del temeno
c Cohesion del relleno

SIS TPeso unitario del refleno
hp
Presion Activa de Tierma
Pa: 1/2 y Ka ('Y Pp: 1/2y Kp {hpy
Ka: cosaicosg - Kp tan’(45+§72)
cosa +
a 15 - 0.261799388 rad hp 1 ki
] 30 - 0.523598776 rad $ 28 0.488692191 rad
¥ 1.8 Tm3 45 0.785398163 rad
h' 6 m
Condicion Activa Condicion Pasha
Ka 0.3729493858 Kp 2.769826195
Pa 12.08357541 Tim Pp 2.492843576 Tim

Fuente: Autor
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Tabla C-16- Presion de tierras estado pseudo-estatico

S)PRESION DE TIERRAS ESTADO PSEUDO ESTATICO (METODO MONONOBE-OKABE)

- ‘/6 _ a:ang de inclnacion de la cara infema de la
0 pantalia con la horizontal
/ 7 Z fPae p-ang. de incEnacion del relleno superior
7 $:ang. de ficcion intema del suelo de relleno
] H d-ang. de fiiccion entre el suelo de relleno y la
paniala del muro

Ah:aceleracion horizontal del temeno debido a sismo
Avaceleracion vertical del temeno debido al sismo

/ para el analisis de la estabilidad se considera

6= 90° y 5—(2/3)"
Presion de fiara
PaF 1/2y(h'yY*KaE Ly 6 m

Aa 0.25
KaE sen’{a+a-y) Ah:Aai2 0.125
Dae cose sen’a sen (a-8-v) Av 0
¥ 7.125016349 °
T — . . ¥ 0.124354995 radianes
Dae: 1+ | sen{$-+o)sen(p-p-y)
sen{a-5y)sen{a+h)
v Tan Ah
1-Av
a 90 ° 1.570796327 rad
B 15 ° 0.261799388 rad
¢ 30 ° 0.523598776 rad
3 0 ° 0 rad
Condicion Activa

Dae 1.606169261

Kae 0.536779931

Pae 17.39166977 T'm

Kdimamico=aK=Ka-Ka 0.163830073

Fuente: Autor
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Tabla C-17- Analisis para condicidn de cargas muertas y empuje (estatico)

EMPUJE DE TIERRAS

6) ANALISIS PARA CONDICION DE CARGAS MUERTAS Y EMPUJE (D+E)

Pa 12.08357541 B: 6
Pah= Pa cos (B) 11.67183756 h' 6
Pav= Pa seno (B) 0
VOLCAMIENTO
ELEMENTO CARGA (TON) BRAZO MA (T-m/m)

b | vert (m) Mwolcami | Mantivol

Pah 11.67183756 2 23.34367513

Pav 0 6 0

1 9.6 3 28.8
2 8 3.5 28
3 6.4 4 25.6

3-1 4.8 4.5 21.6

3-2 3.2 5 16

3-3 1.6 5.5 8.8

34 0 6 0

4 0 0 0
5 0 0 0
6 0 0 0
7 0 0 0
8 0 0 0
9 0 0 0

TOTAL 11.67183756 33.6 23.34367513 128.8]

DESLIZAMIENTOS

¢ 28 ° 0.488692191 rad

k1 0.8

k2 0.7

Froz**=y Fvert*tan(k1¢)+(k2c)*B+Pp 24.74176421 T/m

FS Desli: Froz/Pah

PRESIONES DE CONTACTO

SMA= Mantivolc-Mwolcami
> Fvert:

Xcg SMA/sFvert

e= B/2-Xcg

gmax: (>Fvert/B)*(1+6e/B)
gmin: (> Fvert/B)*(1-6e/B)

2.119783117 >
criterio OK

105.4563249 T-m/m

33.6 T-m
3.138581097 m
0.138581097 m <
criterio OK

6.376054145 T/m?
4.823945855 T/m?

Fs wlcamient
5.517554511
criterio

B/6:

OK

**=K1y K2 : factores correccion de los parametros de resistencia al corte (Suarez Diaz J, control de erosion en zonas tropicales,UIS 2001)

1m

Resultante en el tercio central

Fuente: Autor
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Tabla C-18- Anadlisis para condicion de cargas muertas, sobrecarga y empuje (seudo estatico)

7) ANALISIS PARA CONDICION DE CARGAS MUERTAS, SOBRECARGA Y EMPUJE (D+L+E)

EMPUJE DE TIERRAS

Pa 12.08357541 B: 6
Pah= Pa cos (B) 11.67183756 h' 6
Pav= Pa seno (B) 0

VOLCAMIENTO

ELEMENTO CARGA (TON) BRAZO MA (T-m/m)
hor | vert (m) Mwolcami | Mantivol
Pah 11.67183756 2 23.34367513
Ps 0.890235226 2.943101777 | 2.620052876
Pav 0 6 0
1 9.6 3 28.8
2 8 3.5 28
3 6.4 4 25.6
3-1 4.8 4.5 21.6
3-2 3.2 5 16
33 1.6 5.5 8.8
34 0 6 0
4 0 0 0
5 0 0 0
6 0 0 0
7 0 0 0
8 0 0 0
9 0 0 0
TOTAL 12.56207279 33.6 25.963728 128.8
DESLIZAMIENTOS
¢ 28 ° 0.488692191
k1 08
k2 06
Froz**=% Fvert*tan(k1¢)+(k2c)*B+Pp 23.54176421 T/m
FS Desli: Froz/Pah 1.874035011 > 1.05
criterio OK

Fs wolcamient
4.960766805
criterio

OK

**=K1y K2 : factores correccion de los parametros de resistencia al corte (Suarez Diaz J, control de erosion en zonas tropicales,UIS 2001)

PRESIONES DE CONTACTO

>MA= Mantivolc-Mwolcami 102.836272 T-m/m

SFvert: 33.6 Tm

Xcg SMA/yFvert 3.060603333 m

e= B/2-Xcg 0.060603333 m <
criterio OK

gmax: (>Fvert/B)*(1+6e/B) 5.939378666 T/m?>

gmin: (>Fvert/B)*(1-6e/B) 5.260621334 T/m?

B/4:

15m

Resultante en el tercio central

Fuente: Autor
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Tabla C-19- Analisis para condicién de cargas muertas, empuje y sismo (sismo)

8) ANALISIS PARA CONDICION DE CARGAS MUERTAS, EMPUJE Y SISMO (D+E+EQ)

Aa 0.25
EMPUJE DE TIERRAS

Pa 12.08357541 B: 6 m
Pah= Pa cos (a) 11.67183756 h' 6 m
Pav= Pa seno (a) 0

INCREMENTO POR SISMO

APaE: 1/2y(h)**AKaE 5.308094358 AKaE 0.163830073
APaEH: APaEcos (a) 5.127225428
APaEv: APaEseno (a) 0
VOLCAMIENTO
ELEMENTO CARGA (TON) BRAZO MA (T-m/m)
hor | vert (m) Mwolcami | Mantivol
Pah 11.67183756 2 23.34367513
Pav 0 6 0
APaEH 5.127225428 2.450895338 | 12.5662929
APagv 0 6
1 9.6 3 28.8
2 8 3.5 28
3 6.4 4 25.6
3-1 4.8 4.5 21.6
3-2 3.2 5 16
3-3 1.6 5.5 8.8
3-4 0 6 0
4 0 0 0
5 0 0 0
6 0 0 0
7 0 0 0
8 0 0 0
9 0 0 0
1 2.4 0.5 1.2
2 2 15 3
3 1.6 2.5 4
3-1 1.2 3.5 4.2
3-2 0.8 4.5 3.6
3-3 0.4 5.5 2.2
34 0 6 0
4 0 0 0
5 0 0 0
6 0 0 0
7 0 0 0
8 0 0 0
9 0 0 0
TOTALES | 25.19906299 33.6 54.10996803 128.8 Fs wolcamient
2.380337758
criterio

OK

1.1

Fuente: Autor
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Tabla C-20- Analisis para condicién de cargas muertas, empuje y sismo (sismo)

DESLIZAMIENTOS

Path 25.19906299

¢ 28 ° 0.48869219 rad

k1 09

k2 0.85

Froz**=Y Fvert*tan(k1¢)+(k2c)*B+Pp 28.50380342 T/m

FS Desli: Froz/Paeh 1.13114537 > 1.1
criterio OK

**=K1y K2 : factores correccion de los parametros de resistencia al corte (Suarez Diaz J, control de erosion en zonas tropicales,UIS 2001)

PRESIONES DE CONTACTO

SMA= Mantivolc-Mwolcami 74.69003197 T-m/m
SFvert: 33.6 T-m
Xcg SMA/yFvert 2.222917618 m
e= B/2-Xcg 0.777082382 m

criterio
gmax: (>Fvert/B)*(1+6e/B) 9.951661338 T/m? < gadm OK
gmin: (> Fvert/B)*(1-6e/B) 1.248338662 T/m?

Fuente: Autor
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Tabla C-21- Capacidad de carga

9) CALCULO CAPACIDAD CARGA ULTIMA

METODO DE HANSEN PARA CIMIENTOS

Tuma = 08208, + g8, 8, + 0. 5yBN = d,

PARAMETROS

B 15

& 28

¥ 1.6

c 2

q 1.6

b 1

D 1 b
B 6

L 9 h
e(D+E) 0.138581097
e(D+L+E)  0.060603333

e(D+E+EQ) 0.777082382
Pal{D+E)  11.67183756
Pa2(D+L+E) 12.56207279
Pa3{D+E+EQ] 25.19906299
sFIDHE) 336
sF2{D+L+E) 336
sR3D+E+EQ 336

c Nc Nq
2 2579 147 7
Ny Sy dy
108 7 0.74565165 1
0.7387203 1
0.80240732 1

s

g -

L5

533333555

o

Ton/m
Ton/m
Ton/m

1.362438998
1.37231598
1.281563319

Angulo de incEnacion del talud

Angulo de ficcion del suelo 0.488692191 rad
Peso unitario del suelo

Cohesion

Sobrecarga

Distancia horizontal desde la corona del talud a la base del mum
Nivel de desplante

Ancho de la base del muro

Longitud del muro

Excentricidad

Excentricidad

Excentricidad

Fuerza Horizontal

Fuerza Horizontal

Fuerza Horizontal

Fuerza Verlical

Fuerza Verlical

Fuerza Verlical

de q sq dq b
1.069895393 1.6 1.33809854 1.052301032 1.6
1.068041174 1.34731221 1.050913564
1.089971845 1.26265473 1.067323755

qult gadm {quitFs) FS
QI{DHE) 1455149374 48.50497912
Q2(DHL+E) 146.7715367 48.92384557
Q3{D+E+EQ) 134.8549449 44.95164829

5.72283781
5.87879333
4.44583524

Fuente: Autor
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ANEXO D: EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION

250



EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION METODO SEED E IDRISS

Tabla D-1- Método seed e idris

EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION
(ensayos dinamicos de SPT)
Metodo simplificado

Metodo de Seed e Idris (1982)

Fuente: Software Freeware distribuito da geologi.it
Studio Geologico Dott. Sebastiano Giovanni Monaco
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EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION METODO IWASAKI

Tabla D-2- Método de Iwasaki

EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION
(ensayos dinamicos de SPT)

Metodo simplificado
Metodo de w asaki et al. (1978) modificado (1984)

Fuente: Software Freeware distribuito da geologi.it
Studio Geologico Dott. Sebastiano Giovanni Monaco
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EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION METODO TOKITMATSU E
YOSHIMI

Tabla D-3- Método de Tokimatsu e Yoshimi

EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION
(ensayos dinamicos de SPT)
Metodo simplificado

Metodo de Seed e Idris (1971), modificado por Tokimatsu & Y oshimi (1983) y simplificado por GNDT-CNR

0.35

Fuente: Software Freeware distribuito da geologi.it
Studio Geologico Dott. Sebastiano Giovanni Monaco
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EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION METODO ANDRUS Y STOKOE

Tabla D-4- Método de Andrus y Stokoe

EVALUACION POTENCIAL DE LICUACION
(pruebas de refraccion sismica)
Metodo simplificado
Metodo de Andrus y Stokoe (1997) modificado

Fuente: Software Freeware distribuito da geologi.it
Studio Geologico Dott. Sebastiano Giovanni Monaco
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